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1.1 研究背景・目的 
2011年 3月 11日に発生した東北地方太平洋沖地震は、東北・関東地方で数多くの建築物の倒壊や、原
子力発電所の事故といった深刻な災害を引き起こした。津波や液状化による構造物の被害が目立つが、
地震動によって被害を受けた構造物も確認された。詳細な被害状況については、日本建築学会や建築研
究所などにより数多く報告されている。 
日本における既存鉄筋コンクリート建物の耐震性能評価および耐震改修は、1995 年の兵庫県南部地震
を契機として積極的に行われている。その中でも、震災時に応急的な避難場所となる学校建築はその安
全性の確保が極めて重要であることから、現在でも耐震化が積極的に進められている。また、近年では南
海トラフを震源とする長周期地震や首都直下型地震の発生が危惧されており、その対策が求められてい
る。このことから、より効果的な補強を行うために、耐震補強された鉄筋コンクリート建物の地震時挙動
を検証することは今後も重要な研究課題であるといえる。 
本研究では、栃木県那須町に位置する K 小学校の塔屋付き 3 階建て RC校舎を対象とする。この建物
は 2010年に耐震補強の第 1期工事を行い、その後に第 2期工事を行う予定であったが、第 1期工事を完
了した段階で東北地方太平洋沖地震に遭遇した。被害調査により、建物全体の被災度区分は中破と判定
されたが、被害は第 2期工事実施予定箇所（以下、未補強部とする）に集中しており、未補強部だけで判
定すると大破に近い被害となった。その原因を探るため、若林ら 1)は当該建物を立体骨組にモデル化して
静的漸増載荷解析を実施し、地震時挙動の検証を試みた。 
本研究では、再度当該建物を立体骨組にモデル化して地震応答解析を行うことにより、より詳細な地震
時挙動を検証して、建物の未補強部に被害が集中した原因を探ることを目的としている。 
 
 
既往研究 
1) 若林理紗，星野和也，北山和宏：耐震補強途中で東北太平洋沖地震によって被災した鉄筋コンクリー
ト建物の耐震性能，日本建築学会大会学術梗概集，pp497-498，2016.8  
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2.1 敷地概要 
K 小学校は栃木県那須郡那須町寺子乙 3968 番地 1丁目（経度：37.02、緯度：140.12）に所在する。図
2.1-1 にポータルサイト Googleより引用した敷地周辺の地図を示す。敷地の東西には余笹川と黒川が流れ
ており、K小学校はその間の平地に位置する。K 小学校の南西に那須町役場があるが、後述する地震動は
那須町役場の敷地内で観測されたものである。 
図 2.1-2に K 小学校の敷地内における配置図を示す。敷地内には対象とする教室棟、管理棟（B棟、写
真 2.1-1）、体育館（写真 2.1-2）、給食室に加えて、町立保育園と町立図書館が配置されている。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.1-1(b) 敷地周辺地図（詳細） 
K小学校 
K小学校 
図 2.1-1(a) 敷地周辺地図（広域） 
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2.2 対象建物の概要 
本研究では K 小学校の教室棟を対象とする。写真 2.2-1、2.2-2 に K 小学校の南側立面全景と北側立面
を示す。教室棟は 1974 年に竣工した塔屋付き 3 階建て鉄筋コンクリート造（RC 造）建物である。基礎
は杭基礎である。杭長は不明であるが，近隣のボーリング柱状図より N 値が 50を超えるのは地下約 26m
付近であるため，杭長は 26m程であると予想される。写真 2.1-1に示したように、建物の西側はエキスパ
ンションジョイントによって南側の管理棟（B棟）と間隔 50mmを介して接続されている。 
図 2.2-1に各階の伏図，図 2.2-2に桁行および梁間方向における各通りの軸組図を示す。桁行方向は 24
スパン（スパン長さ：4500mm）と東西に長い。梁間方向には縦長開口を有する耐震壁が複数存在する。
なお、構造階高は 1階：5050mm，2階：4225mm，3階：4175mmである。 
対象建物は 2010 年に建物東側 14～15通りに耐震補強の第一期工事を行った。桁行方向は 1～3階に鉄
骨ブレースが設置され，梁間方向は 1，2 階に RC袖壁の新設，開口閉塞，壁増し打ちによる補強が行わ
れた。表 2.2-1 に補強の内訳を示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真 2.2-1 南側立面全景 
表 2.2-1 補強計画 
区分 壁増打ち補強 袖壁増設 柱補強
枠付き
鉄骨ブレース
増設
スリット 開口閉塞 EXP.J拡幅
Ⅰ期 2 4 - 12 - 3 -
Ⅱ期 - 4 1 13 1 - 1
合計 2 8 1 25 1 3 1
写真 2.2-2 北側立面 
連層鉄骨ブレース 
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3通り
5
05
0
42
2
5
41
7
5
9950
A B
F1F1
G11
G11
FG1
G11
図 2.2-3(c) 3 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
F1 F1
G11
G11
FG1
G11
図 2.2-3(b) 2 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
F1 F1
G10
G10
FG1
G10
図 2.2-3(a) 1 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
25
41
7
5
9950 7000
A B C
F1 F2 F1
G11 G13
G13
G11 G13
FG1 FG1
G11
W15
W15
W15
図 2.2-3(e) 5 通り軸組図 
5
0
5
0
4
22
5
4
1
7
5
9950 7000
A B C
F1 F2 F1
G11
G11
FG1
G11
FG1
G12
G12
G12
図 2.2-3(d) 4 通り軸組図 
50
5
0
42
25
41
75
9950 7000 6000
A B C D
F1 F2 F4F1
G11 G13
G11 G13
G11 G13
G19
FG1 FG1 FG1
W15
W15
W15
図 2.2-3(f) 6 通り軸組図 
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図 2.2-3(h) 8 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(i) 9 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(j) 10 通り軸組図 
5
0
5
0
42
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
5
0
50
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(l) 12 通り軸組図 
5
0
50
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(k) 11 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950 7000 6000
A B C D
F1 F2 F4F1
G11 G12A
G11
G11
G12A
G12A G19A
FG1 FG1 FG1
C11A C12 C15
図 2.2-3(g) 7 通り軸組図 
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図 2.2-3(q) 17 通り軸組図 
5
0
5
0
42
25
4
17
5
9950
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
A B
W15
W15
図 2.2-3(r) 18 通り軸組図 
5
0
5
0
4
22
5
4
1
7
5
9950
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
A B
5
0
5
0
4
22
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(m) 13 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
A B
図 2.2-3(p) 16 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(o) 15 通り軸組図 
5
0
5
0
4
2
2
5
4
1
7
5
9950
A B
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
図 2.2-3(n) 14 通り軸組図 
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図 2.2-3(s) 19 通り軸組図 
5
0
5
0
4
22
5
4
1
7
5
9950
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
A B
図 2.2-3(u) 21 通り軸組図 
9950 7000
50
5
0
42
25
41
75
G11
G11
G11
FG1
F1 F2
C11A C12
F1
G12
G12
G12
FG1
C14
A B C
W15
W15
20通り
5
0
5
0
4
22
5
4
17
5
9950
G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
A B
図 2.2-3(t) 20 通り軸組図 
図 2.2-3(v) 22 通り軸組図 
9950 7000
5
05
0
42
25
41
75
G11
G11
G11
FG1
F1 F2
C11A C13
F1
G13
G13
G13
FG1
C15
A B C
W15
W15
W15
図 2.2-3(w) 23 通り軸組図 
9950 7000
5
05
0
42
25
41
75
G11
G11
G11
FG1
F1 F2
C11A C13
F1
G13
G13
G13
FG1
C15
A B C
W15
W15
W15
9950 7000
5
0
50
4
22
5
4
1
7
5
G11
G11
G11
FG1
F1 F2
C11A C12
F1
G12
G12
G12
FG1
C15
A B C
9950
50
50
42
25
41
7
5
G10
G10
G10
FG1
F1 F2
C10A C10
A B
W15
W15
図 2.2-3(x) 24 通り軸組図 図 2.2-3(y) 25 通り軸組図 
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表 2.2-2に各階の柱断面リストを示す。主要な柱の主要な断面寸法は 550×500mmおよび 500mm×500mm
である。柱主筋は D22の異形鉄筋である。帯筋(2-9φ)の間隔は柱中央で 150mm（せん断補強筋比：pw=0.17％）
である。 
表 2.2-3～5 に各階の梁断面、基礎梁断面、小梁断面のリストを示す。各階の梁断面寸法は、基礎梁で
350mm×1100mm、2 階で 350mm×900mm、3 階で 350×850mm、R 階で 350mm×800mmである。梁主筋は
D22の異形鉄筋で、あばら筋は 9φの丸鋼である。あばら筋間隔は、基礎梁が 200mm、他階の梁は中央で
1200mm、端部で 100mm である。また、基礎梁の腹筋は 9φ の丸鋼、他階の梁は腹筋、幅止筋ともに 9φ
の丸鋼である。既存図面にスラブに関する情報があまり無いが、梁は梁上端にスラブが取り付く T 型梁
であると推測される。スラブ厚については記載されており、階段室で 210mm、それ以外の箇所では 120m
である。 
表 2.2-6に壁の断面リストを示す。壁厚は一般壁が 100mmで、階段室用壁と新設された袖壁が 150mm
である。コンクリートブロック(以下 CB)壁について壁厚は 120mmである。一般壁の壁筋は 9φの丸鋼(シ
ングル配筋)で、ピッチは縦筋が 200mm、横筋が 250mmである。階段室用壁の壁筋は 9φおよび 13φの丸
鋼(交互ダブル配筋)で、ピッチは縦横ともに 200mmである。 
図 2.2-4にフーチング詳細図を示す。フーチングの寸法は 2000mm×1000mm、2000mm×2000mmおよび
900mm×900mmである。各フーチングの杭本数は 1～3 本である。なお、対象建物について、フーチング
以外の基礎構造の情報について、杭が PC 杭であること以外判明していない。そのため、建設当時の JIS
規格(JIS A5310)1)2)とフーチングの詳細図から杭径は 350φで、肉厚は 65mmであると仮定した。また、コ
ンクリートのヤング係数は 39.2kN/mm2であると仮定した。更に、先述したように杭長は 26mであると仮
定する。 
表 2.2-7 に株式会社ジャパンアセスメントオフィス 3)が実施した当該建物のコア抜きによるコンクリー
ト圧縮強度の試験結果を示す。コンクリートコアは各階 3 箇所から採取し、各階のコンクリート圧縮強
度の推定値は文献 4の推定式を用いて算出された。その結果、1階で 17.3 N/mm2、2階で 23 N/mm2、3 階
で 31.5 N/mm2となった。なお、袖壁の新設や壁の増し打ち、開口閉塞に使用されたコンクリートについ
ては 21N/mm2とした。また、鉄筋の材種は柱と梁の主筋が SD295、あばら筋、帯筋および壁筋が SR235
であり、鉄筋の降伏強度は文献 4 に準じて、SD295 の場合は 343 N/mm2、SR235 の場合は 294 N/mm2と
した。鉄骨ブレースについて、断面形状は H-200×200×8×12であり、基準強度は 258.5 N/mm2（SN400）
となっている。 
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表 2.2-2 柱断面リスト 
C10符号 C10A C11 C11A C12 C13 C14 C15 C16 C20 C21
PH階
主筋
HOOP
断面 500x500
12-D22 12-D22
55
0
500
500x550
3階
主筋
HOOP
断面
12-D22
55
0
500
500x550
2階
主筋
HOOP
断面
12-D22
55
0
500
500x550
1階
主筋
HOOP
断面
12-D22
55
0
500
500x550
55
0
500
500x550
55
0
500
500x550
55
0
500
500x550
12-D22 12-D22 12-D22 12-D22
55
0
500
500x550500x500
12-D22
500x500
12-D22
500x500
12-D22
500x500
12-D2212-D22
55
0
500
500x550
12-D22
55
0
500
500x550
12-D22
55
0
500
500x550
12-D22
55
0
500
500x550
12-D22
55
0
500
500x550
500x500
12-D22
9φ@75
350x350 350x350
10-D19 12-D19
55
0
500
55
0
500
55
0
500
55
0
500
55
0
500
55
0
500
55
0
500
55
0
500
20-D22
500x550
20-D22
500x550
20-D22
500x550
20-D22
500x550
26-D22
500x550
28-D22
500x550
20-D22
500x550
22-D22
500x550
柱　リスト　1:40
黒田原小　A棟
特記外　HOOP9φ@150(柱頭・柱脚9φ@75)
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表 2.2-3 梁断面リスト 
HOOP
G10符号 G11 G12 G13 G14 G14A G15 G16
R階
BxD 300x800
梁　リスト　1:40
黒田原小　A棟
特記なき場合は　ST端部:9φ-@100中央9φ-@200、巾止筋:9φ-@1000、腹筋:2-9φ
3階
2階
2階
300x800 300x800 300x800 300x800 300x800 300x800 300x800
位置 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端
上端筋
下端筋
BxD
位置
3-D22
2-D22
2-D22
3-D22
3-D22
2-D22
4-D22
2-D22
3-D22
4-D22
4-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
300x850 300x850 300x850 300x850 300x850 300x850 300x850 300x850
外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端 外端 中央 内端
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
上端筋
下端筋
BxD
位置
5-D22
3-D22
2-D22
3-D22
5-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
5-D22
3-D22
4-D22
3-D22
2-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
350x900
外端 中央 内端
上端筋
下端筋
BxD
位置
符号
6-D22
3-D22
2-D22
3-D22
6-D22
3-D22
7-D22
4-D22
2-D22
4-D22
7-D22
4-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
7-D22
4-D22
2-D22
4-D22
6-D22
3-D22
5-D22
3-D22
2-D22
3-D22
5-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
3-D22
5-D22
3-D22
5-D22
3-D22
2-D22
3-D22
5-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
3-D22
5-D22
3-D22
G17 G18 G19 G19A G20 G21
上端筋
下端筋
4-D22
2-D22
2-D22
3-D22
4-D22
2-D22
4-D22
3-D22
2-D22
4-D22
4-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
3-D22
4-D22
2-D22
4-D22
3-D22
2-D22
4-D22
4-D22
3-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
4-D22
2-D22
2-D22
2-D22
4-D22
2-D22
PHR階
上端筋
下端筋
3-D22
2-D22
2-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
3-D22
2-D22
2-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
FG1符号 FG2
PHR階
BxD 350x1100
地中梁リスト　1:40
特記外　腹筋　4-9φ
350x1100
位置 外端 中央
上端筋
下端筋
5-D22
5-D22
3-D22
3-D22
内端 端部 中央・内端
4-D22
4-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
STP
25
0
▼GL
9φ@200 9φ@200 9φ@200 9φ@200 9φ@200
R階
上端筋
下端筋
4-D22
3-D22
2-D22
3-D22
3-D22
2-D22
2-D22
3-D22
3階
BxD 300x800
位置
上端筋
下端筋
端部
4-D22
3-D22
中央
2-D22
3-D22
300x700
外端
3-D22
2-D22
中央
2-D22
3-D22
2階
BxD 300x800
位置
上端筋
下端筋
端部
4-D22
3-D22
中央
2-D22
3-D22
300x700
外端
3-D22
2-D22
中央
2-D22
3-D22
表 2.2-4 基礎梁断面リスト 
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表 2.2-5 小梁断面リスト 
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3-D22
2-D22
2-D22
2-D22
符号 B1
R階
BxD
小梁リスト　1:40特記なき場合は　ST端部:9φ-@100 中央:9φ-@200
300x750
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上端筋
下端筋
端部
4-D22
3-D22
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3-D22
2-D22
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4-D22
2-D22
300x500
端部 中央
4-D22
3-D22
2-D22
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500 500
14
-φ
13
5
0
0
2
0
0
0
1
0
0
0
5
0
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2
0
0
5
0
9
0
0
2
0
0
2
5
0
1
1
0
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5
0
▼GL
F1
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2
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0
5
0
9
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2
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0
1
1
0
0
2
5
0
▼GL
F4
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φ
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5
0 9
0
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2
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0
▼GL
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900
200 500 200
6－φ13
6-
φ
13
4
5
0 9
0
04
5
0
500 500
14
-φ
16
5
0
0
2
0
0
0
1
0
0
0
5
0
0
2
0
0
5
0
1
0
0
0
4
0
0
2
5
0
1
4
0
0
2
5
0
▼GL
F2
2000
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500 500
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基礎リスト　1:40
図 2.2-4 フーチング詳細図 
F1 
F2 
F4 F5 
表 2.2-6 壁断面リスト 
符号
断面
縦筋
横筋
W10
100
W15
150
CB
120
9φ-@200
9φ-@250
9φ13φ-@200ダブル
9φ13φ-@200ダブル
9φ-@800
9φ-@600
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階
コア圧縮強度
(N/mm2）
圧縮強度平均値
（N/mm2）
標準偏差
（N/mm2）
推定強度
（N/mm2）
35.8
32.2
30.7
22.3
28.6
23.5
14.5
23.4
21.2
2 24.74 3.35 23
3 32.88 2.62 31.5
1 19.64 4.64 17.3
表 2.2-7 コンクリートコア圧縮強度試験結果 
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3.1 損傷状況 
2011年 3月 25日に被害調査 1)が行われた。被害調査では、対象建物の本震による上部構造の被害状況
について調査した。損傷状況の調査は主に柱や壁で行われた。なお、仕上により損傷状況が確認できない
箇所（壁および梁）については代表箇所を調査し、類似形状の構造部材についての被災度区分判定の判断
基準としている。また、基礎部については不同沈下測定において問題となるような傾斜は確認されず、掘
削調査等による損傷状況の確認は行われていない。 
図 3.1-1～3に各階の伏図および損傷状況、図 3.1-1～4～7 に桁行方向の軸組図および損傷状況を示す。
図中のローマ数字（Ⅰ～Ⅳ）は各部材の損傷度を示す。損傷度の判定基準 2)については表 3.1-1に示す。ま
た、図中の記号は部材種別を表し（頭文字なし：曲げ柱またはせん断柱，W：柱なし壁，CW：片側柱付
き壁，CWC：両側柱付壁）、下付き文字はひび割れ種別（S：せん断，F：曲げ）を表す。K小学校では北
側 B 通りの 1 階部分に被害が集中した。B 通りの中でも、耐震補強の第一期工事が完了した範囲（14～
25 通り）の損傷度は比較的軽く、第二期工事を予定していた範囲（1～13 通り）の柱の被害が顕著とな
り、損傷度Ⅲのせん断ひび割れや損傷度Ⅳのせん断破壊が生じた。写真 3.1-1～3 に損傷度Ⅳと判定され
た 1階B通りの柱の損傷状況を示す。これらの柱は腰壁や垂壁が取り付くことで内法高さが小さくなり、
せん断破壊が生じやすくなっていたと考えられる。その他の柱の被害については、2階で損傷度Ⅰ～Ⅲ、3
階でⅠ～Ⅱ程度となった。また、梁間方向の被害は桁行方向に比べ小さく損傷度はⅠ～Ⅱ程度となった。 
構造躯体を除く被害としては、教室棟と南側の別棟をつなぐ Exp.J部分の損傷が確認された（写真 3.1-
4～5）。Exp.J の間隔は 50mm であり、別棟と十分な間隔が確保されておらず、また教室棟のポーチ柱と
別棟の付け柱に梁が接続しており、両棟が実質的には繋がっていたことで破壊したものと考えられる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
損傷度 損傷状況
0 無被害
Ⅰ 近寄らないと見えにくい程のひび割れ（ひび割れ幅0.2mm以下）
Ⅱ 肉眼ではっきり見える程度のひび割れ（ひび割れ幅0.2mm～1.0mm程度）
Ⅲ
比較的大きな幅割れが生じているが、コンクリートの剥落は、極わずかである。
（ひび割れ幅1mm～2mm）
Ⅳ
大きなひび割れ（2mmを超える）が多数生じ、コンクリートの剥落も激しく、鉄筋が
かなり露出している。
Ⅴ
鉄筋が曲がり、内部のコンクリートも崩れ落ち、一見して柱（耐力壁）に高さ方向や
水平方向に変形が生じていることがわかるもの。沈下や傾斜が見られるのが特色。
鉄筋の破断が生じている場合もある。
表 3.1-1 損傷度の判定基準 
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写真 3.1-1 1 階 B-10 柱 写真 3.1-2 1 階 B-11 柱 写真 3.1-3 1 階 B-12 柱 
写真 3.1-5 Exp.J の被害② 写真 3.1-4 Exp.J の被害① 
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3.2 耐震性能残存率 
 耐震性能残存率 R2)とは、被災前に対する被災後の耐震性能の割合であり、計算は被害が最も大きい階
で被害の大きい方向について行う。耐震性能残存率 Rの値により被災度を次のように区分する。 
・軽微  R≧95(%) 
・小破  80≦R＜95(%) 
・中破  60≦R＜80(%) 
・大破  R＜60(%) 
・倒壊  建築物全体または一部の崩壊あるいは落階等により R≒0とみなせるもの 
 
 図 3.2-1 に桁行方向と梁間方向の耐震性能残存率を示す。また、図 3.2-2 には実被害において損傷の激
しかった桁行方向について、桁行方向全体と、建物を未補強部(1～13通り)・補強部(14～25通り)に分け
た場合、それぞれの耐震性能残存率を示す。表 3.2-1～3に桁行方向（全体・未補強部・補強部）、表 3.2-
4に梁間方向の各階の耐震性能残存率の計算結果を示す。鉄骨ブレースは両側柱付き壁とみなして損傷度
を評価した。被害が最も大きいのは 1階の桁行方向で、耐震性能残存率 Rは 73.7%であり、被災度区分は
中破である。また，桁行方向について、建物を未補強部と補強部に分けた場合の桁行方向の耐震性能残存率は、
1階未補強部 58.5%で大破，補強部 88.3％で小破となり，未補強部に被害が集中したことが分かる。梁間方向の
被害は各階とも小破程度にとどまった。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3.2-1 建物の耐震性能残存率 
大破 中破 小破
1
2
3
50 60 70 80 90 100
階
耐震性能残存率(%)
桁行方向
梁間方向
軽微 大破 中破 小破
1
2
3
50 60 70 80 90 100
階
耐震性能残存率(%)
全体
未補強部分
補強部分
軽微
図 3.2-2 桁行方向の耐震性能残存率 
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総部材数 （ 30 ） （ 7 ） （ 0 ） （ 7 ） （ 11 ） （ 55 ）
調査部材数 （ 30 ）① （ 7 ）② （ 0 ）③ （ 7 ）④ （ 11 ）⑤ （ 55 ）
（ 117 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 16 ）×0.95 （ 7 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 0 ）×1.9 （ 6 ）×5.7 （ 56.1 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 7 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 6 ）×1.2 （ 5 ）×3.6 （ 29.4 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 4 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 1 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 1.8 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 3 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 87.3 ）
ΣAj 87.25
Aorg 117
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
せん断柱 合計両側柱付壁柱型付壁柱なし壁曲げ柱
①×1 ②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
R = × 100 = × 100 = 74.6
(a) 1 階 
表 3.2-1 桁行方向の耐震性能残存率・計算表（全体） 
(b) 2 階 
総部材数 （ 33 ） （ 5 ） （ 0 ） （ 5 ） （ 8 ） （ 51 ）
調査部材数 （ 33 ）① （ 5 ）② （ 0 ）③ （ 5 ）④ （ 8 ）⑤ （ 51 ）
（ 96 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 18 ）×0.95 （ 5 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 2 ）×1.9 （ 6 ）×5.7 （ 59.9 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 11 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 2 ）×1.2 （ 2 ）×3.6 （ 16.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 4 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 1 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 1.8 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 77.9 ）
ΣAj 77.85
Aorg 96
R = 81.1= × 100 = × 100
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6①×1
合計せん断柱 曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁 両側柱付壁
(c) 3 階 
総部材数 （ 42 ） （ 4 ） （ 0 ） （ 4 ） （ 4 ） （ 54 ）
調査部材数 （ 42 ）① （ 4 ）② （ 0 ）③ （ 4 ）④ （ 4 ）⑤ （ 54 ）
（ 78 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 42 ）×0.95 （ 4 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 4 ）×1.9 （ 1 ）×5.7 （ 57 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.2 （ 3 ）×3.6 （ 10.8 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 67.8 ）
ΣAj 67.8
Aorg 78
合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
曲げ柱 柱なし壁
= 86.9
両側柱付壁
①×1
100 = ×
せん断柱
= ×
柱型付壁
100R
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表 3.2-2 桁行方向の耐震性能残存率・計算表（未補強部） 
(c) 3 階 
総部材数 （ 23 ） （ 2 ） （ 0 ） （ 1 ） （ 2 ） （ 28 ）
調査部材数 （ 23 ）① （ 2 ）② （ 0 ）③ （ 1 ）④ （ 2 ）⑤ （ 28 ）
（ 39 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 23 ）×0.95 （ 2 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 1 ）×1.9 （ 0 ）×5.7 （ 25.7 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.2 （ 2 ）×3.6 （ 7.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 32.9 ）
ΣAj 32.85
Aorg 39
= × 100R = 84.2100 = ×
両側柱付壁 合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
①×1 ②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁せん断柱
(b) 2 階 
総部材数 （ 21 ） （ 3 ） （ 0 ） （ 2 ） （ 2 ） （ 28 ）
調査部材数 （ 21 ）① （ 3 ）② （ 0 ）③ （ 2 ）④ （ 2 ）⑤ （ 28 ）
（ 40 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 6 ）×0.95 （ 3 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 0 ）×1.9 （ 0 ）×5.7 （ 8.55 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 11 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 1 ）×1.2 （ 2 ）×3.6 （ 15 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 4 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 1 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 1.8 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 25.4 ）
ΣAj 25.35
Aorg 40
100R = 63.4= × 100 = ×
せん断柱 両側柱付壁 合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
①×1 ②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁
(a) 1 階 
総部材数 （ 19 ） （ 3 ） （ 0 ） （ 4 ） （ 4 ） （ 30 ）
調査部材数 （ 19 ）① （ 3 ）② （ 0 ）③ （ 4 ）④ （ 4 ）⑤ （ 30 ）
（ 54 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 5 ）×0.95 （ 3 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 0 ）×1.9 （ 0 ）×5.7 （ 7.6 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 7 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 3 ）×1.2 （ 4 ）×3.6 （ 22.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 4 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 1 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 1.8 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 3 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 31.6 ）
ΣAj 31.6
Aorg 54
曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁 両側柱付壁
③×1 ④×2 ⑤×6
合計せん断柱
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
①×1 ②×1
=×= 100 58.5R = × 100
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表 3.2-3 桁行方向の耐震性能残存率・計算表（補強部） 
(c) 3 階 
総部材数 （ 19 ） （ 2 ） （ 0 ） （ 3 ） （ 2 ） （ 26 ）
調査部材数 （ 19 ）① （ 2 ）② （ 0 ）③ （ 3 ）④ （ 2 ）⑤ （ 26 ）
（ 39 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 19 ）×0.95 （ 2 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 3 ）×1.9 （ 1 ）×5.7 （ 31.4 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.2 （ 1 ）×3.6 （ 3.6 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 35 ）
ΣAj 34.95
Aorg 39
合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
③×1 ④×2 ⑤×6
100 = 89.6
両側柱付壁
×
①×1 ②×1
柱型付壁せん断柱 曲げ柱 柱なし壁
R = × 100 =
(b) 2 階 
総部材数 （ 12 ） （ 2 ） （ 0 ） （ 3 ） （ 6 ） （ 23 ）
調査部材数 （ 12 ）① （ 2 ）② （ 0 ）③ （ 3 ）④ （ 6 ）⑤ （ 23 ）
（ 56 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 12 ）×0.95 （ 2 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 2 ）×1.9 （ 6 ）×5.7 （ 51.3 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 1 ）×1.2 （ 0 ）×3.6 （ 1.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 52.5 ）
ΣAj 52.5
Aorg 56
合計
R = × 100 = × 100 = 93.8
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
③×1 ④×2 ⑤×6
両側柱付壁
①×1 ②×1
柱型付壁せん断柱 曲げ柱 柱なし壁
(a) 1 階 
総部材数 （ 11 ） （ 4 ） （ 0 ） （ 3 ） （ 7 ） （ 25 ）
調査部材数 （ 11 ）① （ 4 ）② （ 0 ）③ （ 3 ）④ （ 7 ）⑤ （ 25 ）
（ 63 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 0 ）×1 （ 0 ） （ 0 ）×2 （ 0 ）×6 （ 0 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 11 ）×0.95 （ 4 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 0 ）×1.9 （ 6 ）×5.7 （ 48.5 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 3 ）×1.2 （ 1 ）×3.6 （ 7.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 55.7 ）
ΣAj 55.65
Aorg 63
合計
①×1 ②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
せん断柱 曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁 両側柱付壁
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
100 = 88.3R = × 100 = ×
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表 3.2-4 梁間方向の耐震性能残存率・計算表 
(c) 3 階 
総部材数 （ 7 ） （ 38 ） （ 0 ） （ 7 ） （ 4 ） （ 56 ）
調査部材数 （ 7 ）① （ 38 ）② （ 0 ）③ （ 7 ）④ （ 4 ）⑤ （ 56 ）
（ 83 ） =Aorg
損傷度０ （ 7 ）×1 （ 32 ）×1 （ 0 ） （ 2 ）×2 （ 0 ）×6 （ 43 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 0 ）×0.95 （ 6 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 4 ）×1.9 （ 2 ）×5.7 （ 24.7 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 1 ）×1.2 （ 2 ）×3.6 （ 8.4 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 76.1 ）
ΣAj 76.1
Aorg 83
③×1 ④×2 ⑤×6
曲げ柱 柱なし壁
100R
柱型付壁 両側柱付壁
①×1
100 = ×
せん断柱
= 91.7= ×
合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
②×1
(b) 2 階 
総部材数 （ 7 ） （ 33 ） （ 0 ） （ 10 ） （ 4 ） （ 54 ）
調査部材数 （ 7 ）① （ 33 ）② （ 0 ）③ （ 10 ）④ （ 4 ）⑤ （ 54 ）
（ 84 ） =Aorg
損傷度０ （ 4 ）×1 （ 26 ）×1 （ 0 ）×1 （ 2 ）×2 （ 1 ）×6 （ 40 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 1 ）×0.95 （ 7 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 1 ）×1.9 （ 2 ）×5.7 （ 20.9 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 2 ）×0.6 （ 0 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 7 ）×1.2 （ 1 ）×3.6 （ 13.2 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 0 ）×1.8 （ 0 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
（ 74.1 ）
ΣAj 74.1
Aorg 84
R = 88.2= × 100 = × 100
①×1
合計
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
せん断柱 曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁 両側柱付壁
(a) 1 階 
総部材数 （ 0 ） （ 35 ） （ 0 ） （ 11 ） （ 8 ） （ 54 ）
調査部材数 （ 0 ）① （ 35 ）② （ 0 ）③ （ 11 ）④ （ 8 ）⑤ （ 54 ）
（ 105 ） =Aorg
損傷度０ （ 0 ）×1 （ 28 ）×1 （ 0 ） （ 2 ）×2 （ 0 ）×6 （ 32 ） =A0
損傷度Ⅰ （ 0 ）×0.95 （ 5 ）×0.95 （ 0 ）×0.95 （ 1 ）×1.9 （ 4 ）×5.7 （ 29.5 ） =A1
損傷度Ⅱ （ 0 ）×0.6 （ 2 ）×0.75 （ 0 ）×0.6 （ 8 ）×1.2 （ 3 ）×3.6 （ 21.9 ） =A2
損傷度Ⅲ （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.5 （ 0 ）×0.3 （ 0 ）×0.6 （ 1 ）×1.8 （ 1.8 ） =A3
損傷度Ⅳ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0.1 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A4
損傷度Ⅴ （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ）×0 （ 0 ） =A5
35 0 （ 85.2 ）
ΣAj 85.15
Aorg 105
ΣAj=A0+A1+A2+A3+A4+A5=
R = × 100 = × 100 = 81.1
合計
①×1 ②×1 ③×1 ④×2 ⑤×6
せん断柱 曲げ柱 柱なし壁 柱型付壁 両側柱付壁
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4.1 建物のモデル化 
4.1.1モデル化概要 
解析には弾塑性解析プログラム SNAP1)を使用し、建物を節点位置に質量を持つ立体骨組にモデル化す
る。各階で剛床を仮定し、階全体のねじれ変形は考慮した。また、P-Δ効果は無視した。柱・梁は材端
に剛域を有する線材に置換し、剛域は柱・梁フェイス位置から部材せいの 1/4内側までとした。ただ
し、腰壁・垂壁および袖壁の長さは、それぞれの柱および梁の剛域として加味した。部材のせん断変形
およびねじり変形は考慮した。柱の剛性には柱主筋および袖壁の影響を、梁の剛性には梁主筋および腰
壁，垂壁，スラブの影響をそれぞれ加味した。コンクリートブロック壁は荷重のみを考慮し、耐力およ
び剛性は無視した。コンクリート圧縮強度はコンクリートコア試験結果 2)から 1 階で 17.3 N/mm2、2階
で 23 N/mm2、3階で 31.5 N/mm2とした。柱梁主筋の降伏強度は 343 N/mm2 、帯筋，あばら筋，スラブ
筋および壁筋の降伏強度は 294 N/mm2 とした。また、モデル化にあたり、以下の点を別途考慮した。 
 
①Exp.J を考慮していない 
教室棟 A棟と B棟を繋ぐ Exp.J は必要な間隔が確保されておらず、また A棟のポーチ柱から B棟の付け
柱には梁が接続しており実質的には両棟は繋がっていたため、Exp.J は不完全であったが、モデル化にお
いては完全な Exp.Jがあるものと仮定した。 
 
②本来、給食室が北側に接続しているがモデル化では考慮していない 
 
③耐力壁と分類される条件は、開口周比 r0≦0.4 を満たし、かつ以下の条件を満たす場合である。 
・開口が上下の梁に接していない場合 
・開口が左右の柱に接していない場合 
・スリットがない場合 
 
④梁間方向の耐力壁の扱い（4,6,11,15,17,19,21,23通り） 
1 階は耐力壁として扱うこともできるが、今回は開口の上部の梁の被害に関しても考慮したいため、一般
壁（柱+袖壁+腰壁）として扱っている。 
 
⑤桁行方向の耐力壁の扱い（B通りにおける 7,21通りの柱） 
耐力壁としてモデル化するための条件は満たしているが、柱の被害を検討するため一般壁としてモデル
化を行った。 
 
⑥柱間以外の位置に存在する RC壁を雑壁として重さのみ考慮した 
 
⑦ペントハウスの重量は節点荷重として考慮する 
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4.1.2 梁のモデル化 
図 4.1-1に梁の部材モデルを示す。梁は材端に曲げばねとせん断ばねを取り付けたモデルとし，軸変
形は無視した。なお長期せん断力を考慮するため，せん断ばねは両端に配置した。 
 
 
 
 
 
 
梁の曲げ変形に対する復元力特性は図 4.1-2(a)に示すように、骨格曲線をトリリニア、履歴特性を武田
モデルとする。曲げひび割れ耐力および曲げ終局耐力は略算式 3)より算出した。第 2剛性は菅野の剛性低
下率 3)より算出し、第 3剛性は初期剛性の 1/1000とする。 
梁のせん断変形に対する復元力特性は図 4.1-2 (b)に示すように、骨格曲線をトリリニア、履歴特性を
原点指向型モデルとする。せん断ひび割れ耐力は文献 3 より算出し、せん断終局耐力は荒川 mean式 3)
より算出した。ひび割れ後の第 2剛性は落合らによる研究 4)を参考に初期剛性の 0.24倍とした。第 3剛
性は初期剛性の 1/1000とし、最大耐力以降の耐力低下は考慮しない。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.1.3 柱のモデル化 
図 4.1-3に柱の部材モデルを示す。柱は 2 方向曲げと軸力の相互作用を考慮できる Multi-spring(MS) 
ばねと 2 方向のせん断ばねをそれぞれ柱頭と柱脚に取り付けたモデルとした。MSばねの塑性域長さ Pz
は星野らの研究 5)により、シアスパン比 a/D≧2.0の時は Pz=D（D：断面せい，ただし Pz≦(1/6)L0，：柱
内法高さ）とした。 
 
 
 
 
曲げばね 
せん断ばね 
図 4.1-1 梁の部材モデル 
𝑄 
𝑑 
𝑄𝑐 
𝑄𝑢 
(a) 曲げ変形に対する復元力特性 (b) せん断変形に対する復元力特性 
図 4.1-2 梁部材の復元力特性 
𝑀𝑐 
𝑀𝑢 
𝜃 
𝐾0 
𝛼𝑦𝐾0 
M 
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柱のせん断変形に対する復元力特性は図 4.1-2 (b)に示すように、骨格曲線をトリリニア、履歴特性を
原点指向型モデルとする。せん断ひび割れ耐力は文献 3 より算出し、せん断終局耐力は基本的に荒川
mean式 3)より算出した。ひび割れ後の第 2 剛性は落合らによる研究 4)を参考に初期剛性の 0.24倍とし
た。第 3 剛性は初期剛性の 1/1000 とし、最大耐力以降の耐力低下は考慮しない。 
MSモデルに使用するコンクリートばねと鉄筋ばねの復元力特性を図 4.1-4に示す。コンクリートばね
は圧縮側をトリリニア、引張側をバイリニアとする。圧縮側は圧縮強度の 1/2で第 1折れ点を持ち、圧
縮強度以降は耐力一定とした。一方、引張強度は圧縮強度の 1/10とし、引張強度以降のテンション・ス
ティフニングを考慮した。なおコンクリートばね、鉄筋ばねともに付着すべり等による付加変形を考慮
するために経験的なパラメーター𝜅を用いた。MSモデルの鉄筋ばねの数は実断面と同じで，コンクリー
トばねは 1本あたりの支配面積が 50mm角となるように配置した。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
せん断ばね 
（面内） 
せん断ばね 
（面外） 
MSばね 
図 4.1-3 柱の部材モデル 
σ
ε
κε0
0.5fc
fc
ε
σ
fy
(a) コンクリートばね (b) 鉄筋ばね 
図 4.1-4 コンクリートおよび鉄筋ばねの復元力特性 
MSばね 
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4.1.4 耐力壁のモデル化 
図 4.1-5に耐力壁の部材モデルを示す。耐力壁は 3本柱モデルとし、壁板は壁面内方向の曲げを負担す
るMSばねと壁面内方向のせん断力(付帯柱分も含む)を負担するせん断ばねを配置した。また付帯柱は壁
面内方向のみピン接合とした。なお上下の梁は剛とする。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
壁のせん断変形に対する復元力特性は図 4.1-2に示すように骨格曲線をトリリニア、履歴特性を原点指
向型モデルとする。第 3剛性は初期剛性の 1/1000とし、最大耐力以降の耐力低下は考慮しない。なお MS
モデルに使用するコンクリートばねと鉄筋ばねの復元力特性は柱と同様である。 
 
4.1.5 鉄骨ブレースのモデル化 
図 4.1-6に鉄骨ブレース架構モデルを示す。石木らの研究 6)より、鉄骨ブレースの斜材は軸ばねを有す
る両端ピンのトラス材とし，実際の座屈長さ・角度となるように節点からオフセットさせ剛域として扱
った。付帯柱は 2方向曲げと軸力の相互作用を考慮できる MSばねと 2方向のせん断ばねを取り付けた
モデルとする。また上下の梁は剛とする。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
せん断ばね 
（面内） 
せん断ばね 
（面外） 
MSばね 
基礎ばね 
剛梁 
MSばね 
剛梁 
図 4.1-5 耐力壁の部材モデル 
図 4.1-6 鉄骨ブレース架構の部材モデル 
剛梁 
剛梁 
せん断ばね（面内） 
せん断ばね（面外） 
MSばね 
基礎ばね 
MSばね 
軸ばね 
オフセット 
オフセット 
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鉄骨ブレースの軸ばねの復元力特性は図 4.1-7に示すように、バイリニアモデルとする。圧縮耐力は座
屈指針 7)より算出した。なお降伏耐力以降の剛性は初期剛性の 1/1000 とする。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.1.6 基礎のモデル化 
基礎の浮き上がりを考慮するため、1階柱脚に基礎ばねを取り付ける。図 4.1-8に基礎ばねの復元力特
性を示す。圧縮側は弾性とし、引張側は杭による浮き上がり抵抗を無視し引張力を 0とする。杭の沈下
剛性は施工法を考慮した弾性論に基づく方法 8)より求め，杭 1本あたりのばね定数は 243.6kN/mmとし
た。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.1-7 鉄骨ブレース軸ばねの復元力特性 
F
d
圧縮
引張
図 4.1-8 基礎ばねの復元力特性 
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4.1.7 縦長開口付き耐震壁のモデル化 
K 小学校の梁間方向には図 4.1-9(a)に示すように、縦長開口付きの耐震壁が複数存在する。特に 1階
部分については開口周比 r0が 0.4 より小さいことから、通常は耐力壁としてモデル化されるが、その場
合開口上部の梁の破壊を考慮できない。そのため、本研究では図 4.1-9(b)に示すように C1柱の袖壁と
B1梁の腰壁としてモデル化した 9)10)。柱と梁の部材モデルは 4.1.2，3で示したものと同じである。柱に
MSバネは袖壁の全断面を有効とした。せん断バネと曲げバネの耐力には付帯壁による増大分も見込ん
だ。なお、このモデル化の詳細な検討については付録にて行うのでそちらを参照されたい。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.1.8 モデル化に用いた式 
(1)梁の曲げひび割れ耐力 bMc 
 
𝑀𝑏 𝑐 = 0.56√𝜎𝐵 ∙ 𝑍𝑒 (𝑁 ∙ 𝑚𝑚) 
 
ここで、σB：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
Ze：鉄筋を考慮した断面係数（mm3） 
 
(2)梁の曲げ終局耐力 bMu 
◆T形はり 
 
𝑀𝑏 𝑢 = 0.9 ∙ 𝑎𝑡 ∙ 𝜎𝑦 ∙ 𝑑 (𝑁 ∙ 𝑚𝑚) 
 
ここで、at：引張鉄筋の断面積（mm2） 
σy：引張鉄筋の降伏強度（N/mm2） 
■：袖壁 ■：腰壁 
(a) 耐力壁の一例（15通り） (b) 縦長開口付き耐力壁のモデル化 
図 4.1-9 縦長開口付き耐力壁 
せん断ばね
せん断ばね
MSばね
MSばね
曲げばね曲げばね
B1
B2
C1 C2
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d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（mm） 
 
◆腰壁垂壁付はり 
 
𝑀𝑏 𝑢 = 𝑎𝑡𝑒 ∙ 𝜎𝑦 ∙ (𝑑𝑒 − 0.5 ∙ 𝑥𝑛) (𝑁 ∙ 𝑚𝑚) 
 
ここで、𝑎𝑡𝑒 = 𝑎𝑡 +∑𝑎𝑡
′ ∙ (
𝜎𝑦
′
𝜎𝑦
)  ただし、𝑎𝑡𝑒 ≤ (0.85𝐹𝑐 ∙ 𝑡 ∙
𝑥𝑛𝑏
𝜎𝑦
) −∑𝑎𝑡
′ ∙ (
𝜎𝑦
′
𝜎𝑦
) 
𝑥𝑛 = 𝑎𝑡𝑒 ∙ 𝜎𝑦/(0.85 ∙ 𝐹𝑐 ∙ 𝑡) 
𝑥𝑛𝑏 =
𝜀𝑐 𝐵
𝜀𝑐 𝐵 + 𝜀𝑠 𝑦
𝑑𝑒 
at：引張鉄筋の断面積（mm2） 
at’：引張壁横筋の断面積(mm2) 
σy：引張鉄筋の降伏強度（N/mm2） 
σy’：引張鉄筋の降伏強度（N/mm2） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
t：圧縮側の壁厚(ただし圧縮側に壁がない場合は、t=b)（mm） 
de：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（mm） 
𝜀𝑐 𝐵：コンクリートの圧縮強度時ひずみ 
𝜀𝑠 𝑦：主筋の降伏強度時ひずみ 
 
 
 
(3)剛性低下率 αy 
 
𝑎/𝐷 ≥ 2.0のとき 𝛼𝑦 = (0.043 + 1.64𝑛𝑝𝑡 +
0.043𝑎
𝐷
) (
𝑑
𝐷
)
2
 
𝑎/𝐷 < 2.0のとき 𝛼𝑦 = (−0.0836 + 0.159 ∙
𝑎
𝐷
) ∙ (
𝑑
𝐷
)
2
 
 
ここで、a：シアスパン長さ（mm） 
D：部材せい（mm） 
d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（mm） 
n：ヤング係数比 
pt：引張鉄筋比 
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(4)梁のせん断ひび割れ耐力 bQc 
 
𝑄𝑏 𝑐 = {
0.085𝑘𝑐(𝐹𝑐 + 500)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑) + 1.7
} 𝑏𝑗 (𝑘𝑔𝑓) 
 
ここで、kc：部材せいに対する補正係数（d<40cmのとき 1.0、d≧40cmのとき 0.72） 
Fc：コンクリート圧縮強度（kgf/cm2） 
M/Q：シアスパン 
d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（cm） 
b：部材幅（cm） 
j：応力中心間距離（cm） 
 
 
(5)梁のせん断終局耐力 bQu 
◆矩形はり 
 
𝑄𝑏 𝑢 = {
0.068𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐 + 18)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑) + 0.12
+ 0.85√𝑝𝑤 ∙ 𝜎𝑤𝑦} 𝑏 ∙ 𝑗 (𝑁) 
 
ここで、pt：引張鉄筋比（%） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
M/Q：シアスパン（ただし 1.0≦M/(Qd)≦3.0）（mm） 
d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（mm） 
pw：せん断補強筋比 
σwy：せん断補強筋の降伏強度（N/mm2） 
b：部材幅（mm） 
j：応力中心間距離（mm） 
 
◆腰壁垂壁付はり 
 
𝑄𝑏 𝑢 = {
0.053𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐 + 18)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑𝑒) + 0.12
+ 0.85√𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦} 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑒 (𝑁) 
 
ここで、pt：引張鉄筋比（%） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
M/(Qde)：シアスパン比（ただし 0.5≦M/(Qde)≦2.0） 
de：引張鉄筋群の重心から圧縮縁までの距離(mm) 
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pwe：等価せん断補強筋比 
  = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) + 𝑝𝑠 (
𝑡
𝑏𝑒
) …腰壁付はり・垂壁付はり 
  = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) +
1
2
∑𝑝𝑠𝑖 (
𝑡𝑖
𝑏𝑒
) …腰壁垂壁付はり 
pw：せん断補強筋比 
b：部材幅（mm） 
be：置換長方形断面における幅（mm） 
ps：壁の縦補強筋比 
t：壁厚（mm） 
σwy：せん断補強筋の降伏強度（N/mm2） 
je：応力中心間距離（mm） 
 
(6)柱のせん断ひび割れ耐力 cQc 
 
𝑄𝑐 𝑐 = (1 +
𝜎0
150
){
0.085𝑘𝑐(𝐹𝑐 + 500)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑) + 1.7
} 𝑏𝑗 (𝑘𝑔𝑓) 
 
ここで、σ0：軸方向応力度（kgf/cm2） 
kc：部材せいに対する補正係数（d<40cmのとき 1.0、d≧40cmのとき 0.72） 
Fc：コンクリート圧縮強度（kgf/cm2） 
M/Q：シアスパン 
d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（cm） 
b：部材幅（cm） 
j：応力中心間距離（cm） 
 
(7)柱のせん断終局耐力 cQu 
◆矩形柱 
 
𝑄𝑐 𝑢 = {
0.068𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐 + 18)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑) + 0.12
+ 0.85√𝑝𝑤 ∙ 𝜎𝑤𝑦 + 0.1𝜎0} 𝑏 ∙ 𝑗 (𝑁) 
 
ここで、pt：引張鉄筋比（%） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
M/Q：シアスパン（ただし 1.0≦M/(Qd)≦3.0）（mm） 
d：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離（mm） 
pw：せん断補強筋比 
σwy：せん断補強筋の降伏強度（N/mm2） 
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σ0：軸方向応力度（N/mm2） 
b：部材幅（mm） 
j：応力中心間距離（mm） 
 
◆袖壁付柱 
 
𝑄𝑐 𝑢 = {
0.053𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐 + 18)
𝑀/(𝑄 ∙ 𝑑𝑒) + 0.12
+ 0.85√𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦} 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑒 + 0.1𝑁 (𝑁) 
 
ここで、pt：引張鉄筋比（%） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
M/(Qde)：シアスパン比（ただし 0.5≦M/(Qde)≦2.0） 
de：引張鉄筋群の重心から圧縮縁までの距離(mm) 
pwe：等価せん断補強筋比 
  = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) + 𝑝𝑠 (
𝑡
𝑏𝑒
) …腰壁付はり・垂壁付はり 
  = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) +
1
2
∑𝑝𝑠𝑖 (
𝑡𝑖
𝑏𝑒
) …腰壁垂壁付はり 
pw：せん断補強筋比 
b：部材幅（mm） 
be：置換長方形断面における幅（mm） 
ps：壁の横補強筋比 
t：壁厚（mm） 
σwy：せん断補強筋の降伏強度（N/mm2） 
je：応力中心間距離（mm） 
N：軸力（N） 
(8)耐力壁のせん断耐力低減係数 r 
 
𝑟 = 1.0 −𝑚𝑎𝑥(√
ℎ0 ∙ 𝑙0
ℎ ∙ 𝑙
，
𝑙0
𝑙
，
ℎ0
ℎ
) 
 
ここで、h：梁軸心間距離（mm） 
h0：開口高さ（mm） 
l：柱軸心間距離（mm） 
l0：開口長さ（mm） 
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(9)耐力壁のせん断ひび割れ耐力 wQc 
 
𝑄𝑤 𝑐 = 𝑟 ∙ (0.043 ∙ 𝑝𝑔 + 0.051) ∙ 𝐹𝑐 ∙ 𝐴𝑤 (𝑘𝑔𝑓) 
 
ここで、r：せん断耐力低減係数 
pg：壁体断面積に対する柱 1 本の主筋量の割合※(%) 
※側柱が連スパン壁の中柱となる場合は、その半分を考慮 
Fc：コンクリート圧縮強度（kgf/cm2） 
Aw：壁体断面積（耐力壁の壁厚と側柱中心間距離の積）（cm2） 
 
(10)耐力壁のせん断終局耐力 wQu 
 
𝑄𝑤 𝑢 = 𝑟 ∙ {
0.068𝑝𝑡𝑒
0.23(𝐹𝑐 + 18)
√𝑀/(𝑄 ∙ 𝐷) + 0.12
+ 0.85√𝜎𝑤ℎ ∙ 𝑝𝑤ℎ + 0.1𝜎0} 𝑡𝑒 ∙ 𝑗 (𝑁) 
 
ここで、r：せん断耐力低減係数 
pte：等価引張鉄筋比（%） 
Fc：コンクリート圧縮強度（N/mm2） 
M/(QD)：シアスパン比（ただし 1.0≦M/(QD)≦3.0） 
D：耐力壁全長※（mm） 
σwh：壁横筋の降伏強度（N/mm2） 
pwh：teを厚さと考えた場合の壁横筋比(ただし、pwh≦1.2%) 
σ0：軸方向応力度（N/mm2） 
te：置換長方形断面の幅(ただし、te≦1.5t)（mm） 
j：応力中心間距離（mm） 
※側柱が連スパン壁の中柱となる場合は、その半分を考慮する。 
 
(11)耐力壁の剛性低下率 αy 
 
𝛼𝑦 =
0.46𝑝𝑤𝜎𝑦
𝐹𝑐
+ 0.14 
 
ここで、pw：壁横筋比 
σy：壁横筋の降伏強度（kgf/cm2） 
Fc：コンクリート圧縮強度（kgf/cm2） 
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(12)スラブの有効幅 B 
 
𝐵 = 𝑏𝑎𝐿 + 𝑏 + 𝑏𝑎𝑅 
 
ここで、b：梁幅 
baL：付帯床内のスラブ協力幅(左側) 
baR：付帯床内のスラブ協力幅(右側) 
 
スラブ協力幅 baは、次式で算出する。 
 
・ラーメン材または連続梁の場合 
a/l<0.5 のとき 
𝑏𝑎 = (0.5 − 0.6 ∙
𝑎
ℓ
) ∙ 𝑎 
a/l≧0.5 のとき 
𝑏𝑎 = 0.1ℓ 
・単純梁(両端ピン接合)の場合 
a/l<1.0 のとき 
𝑏𝑎 = (0.5 − 0.3 ∙
𝑎
ℓ
) ∙ 𝑎 
a/l≧1.0 のとき 
𝑏𝑎 = 0.2ℓ 
 
ここで、a：梁側面から隣の材(梁または小梁)側面までの距離（mm） 
l：梁軸心間距離（mm） 
 
(13)鉄骨ブレース(H 形鋼)の引張耐力 Nt 
 
𝑁𝑡 = 2𝐴𝑓 ∙ 𝜎𝑦 + 𝐴𝑤 ∙ 𝜎𝑦𝑤𝑓  
 
ここで、Af，Aw：片側フランジ、ウェブの有効断面積（mm2） 
fσy，wσy：フランジ、ウェブの降伏強度（N/mm2） 
 
(14)鉄骨ブレースの圧縮耐力 Nc 
 
λ≦Λのとき 
𝑁𝑐 = {1 − 0.4 (
𝜆
𝛬
)
2
}𝑁𝑡 
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λ＞Λのとき 
𝑁𝑐 =
0.6
(𝜆 𝛬⁄ )2
𝑁𝑡 
ただし、 
𝛬 = √
𝜋2 ∙ 𝐸
0.6𝐹
 
 
ここで、Λ：限界細長比 
F：鉄骨の基準強度（フランジとウェブの基準強度のうち小さい方とする） （N/mm2） 
λ：細長比=lk/i 
lk：座屈長さ=rk・l0 
rk：座屈長さ係数=1.0 
l0：トラスの可とう長さ（mm） 
i：断面二次半径（面内と面外の断面二次半径のうち小さい方とする）（mm） 
 
(15)杭の沈下剛性 Kv8) 
𝐾𝑣 = 𝛼 ∙
𝐴𝑝𝐸𝑝
𝐿
 
ここで、Ap：杭の断面積（mm2） 
Ep：杭のヤング係数（kN/mm2） 
L：杭長（m） 
α：杭の施工法に応じた数値（ただし、根入れ比 L/D≧10とする） 
打込み PC杭のとき 0.041(𝐿 𝐷⁄ ) − 0.27 
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4.2 入力地震動 
地震動は気象庁が K 小学校に隣接する那須町役場の敷地内で観測したデータを使用する。図 4.2-1に
地震動の EW（東西）方向、NS（南北）方向、UD（上下）方向の加速度の波形、図 4.2-2に加速度応答
スペクトルと立体骨組モデルの固有値解析により得られた建物の 1 次固有周期を示す。を示す。各方向
の最大値は EW方向で 475.0gal（時刻 107.51 秒）、NS方向で 924.6gal（時刻 107.48秒）、UD 方向で
228.9gal（時刻 114.28秒）である。地震応答解析の際には建物の桁行方向に EW 方向の地震動、梁間方
向に NS方向の地震動を入力することになる。加速度応答スペクトルについて、EW方向では周期 0.27
秒、NS方向では周期 0.23 秒でそれぞれ卓越が見られた。一方で、建物の 1次固有周期は桁行方向で
0.23秒となり、EW 方向の地震動の卓越周期と近い。そのため、実被害において共振により被害が拡大
した可能性がある。 
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5.1 地震応答解析の計算条件 
本章では前章で示した立体骨組モデルと地震動を用いて地震応答解析を行う。図 5.1-1に作成した立体
骨組モデルを示す。各階の重量は 1階で 20193kN、2階 18977kN、3階 16184kNである。EW方向、NS方向、
UD方向の地震動（80～150秒）をそれぞれ桁行、梁間、上下方向に同時に入力する（3方向）。数値積分はNewmarkβ
法(β=1/4)を用い、時間刻みは 0. 004秒とした。粘性減衰は 3%とし、瞬間剛性に比例させた。K小学校を対象と
した既往の検討 1)では、桁行 1 方向に加力を行った場合、補強部の破壊が実被害よりも過大となることが確認
されている。そのため、複数方向の地震動を入力した場合の建物の挙動が 1 方向の加力のみを考慮した場合と
どのように異なるのかを確認するため、以降では桁行方向のみにEW方向の地震動を入力した場合（水平 1方
向）の解析結果との比較を併せて示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5.1-1 K小学校教室棟の立体骨組モデル 
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5.2 地震応答解析結果 
図 5.2-1 に各階の最大応答値の比較、図 5.2-2 に各階の桁行方向および梁間方向の層せん断力と層間変
形角の関係、図 5.2-3に各階の応答変位の時刻歴を示す。図 5.2-2と 5.2-3の桁行方向については、先述し
たように、桁行方向のみに EW 方向の地震動を入力した場合の解析結果を併せて示している。 
1 階の層せん断力の最大値について、桁行方向で水平 1 方向の場合は 36082kN、3 方向の場合では
32889kN となり、前者の方が大きくなった。一方で、桁行方向の最大層間変形角は 3方向の場合で 1階：
0.28%、2階：0.34%、3階：0.25%となったのに対し、水平 1方向の場合は 1階：0.26%、2階：0.29%、3
階：0.20%となり、水平 1方向の場合の方が各階で小さくなった。いずれにおいても 2階の層間変形角が
被害の大きかった 1 階よりも大きくなっており、この点においては実状と合致しなかった。梁間方向の
変形は各階で桁行方向と同程度か少し大きくなった。これは前章で示めしたように、梁間方向に入力し
た NS方向の地震動が他の 2方向に比べて大きいことが影響したためだと考えられる。また、層せん断力
―層間変形角関係について、桁行方向では特に実被害において部材のせん断ひび割れやせん断破壊が多
く見られた 1、2階で履歴形状が原点指向型に近くなった。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5.2-1 最大応答値の比較 
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図 5.2-2 層せん断力―層間変形角関係（左：桁行 右：梁間（3方向入力のみ）） 
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図 5.2-3 層間変位の時刻歴 
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図 5.2-4～7に水平 1方向の場合と 3方向の解析による、地震終了時（時刻 150 秒）の A~D 通りの破壊
機構図を示す。まず、被害の大きかった B 通りについて、水平 1 方向で解析を行った場合では、実被害
において大きな損傷が発生しなかった 1 階 15 通りと 18 通りの鉄骨ブレース脇の柱がせん断破壊した。
また、鉄骨ブレースに引張降伏や座屈が生じた。一方で、3方向で解析を行った場合について、時刻 83.5
秒で 1 階 11～13通り（損傷度Ⅲ～Ⅳ）と補強部の 1階 19 通り（損傷度Ⅰ）の柱が同時にせん断破壊した。
1 階の層間変位が最大となる時刻 115 秒までに実被害において損傷度Ⅲ～Ⅳと判定された柱はすべてせ
ん断破壊した。また、水平 1方向の時と異なり、鉄骨ブレース脇の柱にせん断破壊は生じなかった。これらの
点において、3方向の地震動を入力した場合ではB通りの実被害状況と解析結果は一致していた。一方で、2階
を中心に実被害が小さくても、腰壁・垂壁が取り付くことにより内法高さが小さくなった柱の多くがせん断破
壊した。 
A、C、D通りについて、A通りでは鉄骨ブレースの座屈と引張降伏の発生を除いて、入力地震動の数による
破壊の仕方に大きな違いは見られなかった。A 通りは実被害において柱の損傷度がⅠ～Ⅱ程度のものが多いが、
解析結果では特に 1階において、内法高さの小さい柱の多くがせん断破壊した。C通りについて、3方向の地震
動を入力した場合では耐震壁の曲げ降伏が多く見られた。D 通りについては、水平 1 方向の場合には柱の破壊
はせん断あるいは曲げひび割れで収まったのに対し、3方向の地震動を入力した場合では柱がせん断破壊した。
なお、C、D通りのいずれも実被害における柱や壁の損傷度はⅠ～Ⅱ程度である。 
解析におけるA~D通りの部材の損傷状況をまとめると、実被害の大きかったB通りの 1階については、3方
向の地震動を同時入力した際に実状に近づく結果となった。一方で、解析では A、B 通りの 1～2 階を中心に、
実被害において損傷度Ⅰ～Ⅱ程度であっても腰壁・垂壁が取り付くことにより内法高さが小さくなった柱の多く
がせん断破壊した。また、B 通りの 1 階で見られたように、補強部側の柱と未補強部側の柱が同時にせん断破
壊し、これらの点において実際の損傷状況の再現に至らなかった。 
部材の破壊以外に着目すると、3方向の地震動を同時入力した場合では、特に鉄骨ブレース架構の周りを中心
に基礎の浮き上がりの発生数が増えている。これは、複数方向の地震動を入力したことで柱や杭に生じる変動
軸力が増大するためだと考えられる。基礎の浮き上がりの数が増えることで架構全体が回転し、図 5.2-1に示し
たように変形が増大したものと考えられる。 
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●：曲げ降伏 ▲：せん断破壊 ◆：基礎の浮き上がり  白抜きはひび割れ 
(a) 水平 1方向（左：4～7通り 右：21～24通り） 
(b) 3方向（左：4～7通り 右：21～24通り） 
図 5.2-6 C 通り破壊機構図（時刻 150秒） 
(a) 水平 1方向 (b) 3方向 
図 5.2-7 D通り破壊機構図（6～7通り）（時刻 150秒） 
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図 5.2-5に示したように、水平 1方向と 3 方向の地震動による解析結果による大きな違いは、B通りの
1 階鉄骨ブレース脇の柱（15通りと 18通り）におけるせん断破壊の有無である。そこで、水平 1方向と
3 方向の場合における、1 階 B-15 通り柱と B-18柱のせん断力を比較する。図 5.2-8～9にそれぞれの柱の
せん断力の時刻歴波形を示す。図中の赤い実線は各柱のせん断終局強度 Qsuを表しており、正側と負側で
同じ値である。なお、SNAP2)では、正側と負側のいずれかでせん断力がせん断終局強度に達すると部材
のせん断破壊が生じたものと判断される。せん断破壊が生じた水平 1 方向の場合の時刻歴波形について
はせん断終局強度に達した点を●で表し、せん断破壊の生じなかった 3 方向の場合の時刻歴波形ではせ
ん断力が最大となる点を◆で表している。3 方向の地震動を入力した場合の B-15通り柱と B-18通り柱に
ついて、それぞれ負側と正側で最大値に到達している。せん断終局強度に対するせん断力の最大値の割
合は、B-15 通りで 88.0%、B-18 通りでは 98.8%となっており、いずれもせん断破壊にかなり近い状態と
なっていることが言える。本検討で使用している鉄骨ブレース架構モデル 3)は、ブレースの縦枠を考慮し
ていないが、実際には柱に縦枠が取り付くことでせん断耐力が解析で用いている値よりも上昇すること
が考えられる。そのため鉄骨ブレース脇の柱について、解析上でせん断破壊が生じていなかったとして
も、その応力には別途留意する必要がある。 
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図 5.2-8 1階 B-15通り柱のせん断力の時刻歴 
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図 5.2-9 1階 B-18通り柱のせん断力の時刻歴 
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●：せん断破壊に達した点 ◆：最大値 ―：柱のせん断終局強度 
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6.1 非剛床モデルの作成 
4、5 章では当該建物について、剛床を仮定してモデル化し、地震応答解析を行った。剛床を仮定した
場合、同一階の節点変位が等しくなるが、建物の東側のみを補強したことで実際には補強部と未補強部
で変形に違いが生じると考えられる。その影響を考慮するため、本章では非剛床モデルを作成して再度
検討を行う。ここではスラブの面内剛性と、梁の面外剛性および軸変形を考慮した。 
図 6.1-1 にスラブの応力―変形関係を示す。解析プログラムの制限上 1)、スラブの面内剛性は弾性とな
り、骨格曲線は図中の実線のように線形となる。しかし、実際にはひび割れによって剛性が低下する（図 
中破線）ことが予想される。その影響を考慮するため、今回は面の弾性剛性 K0に低減係数 αを乗じて等
価剛性を与えることで剛性低下の影響を考慮した（図中の矢印）。ここでは α=1/3として検討を行った。 
梁の軸変形は 4章に示した部材モデルに軸バネを加えて考慮した。図 6.1-2に梁の軸バネの復元力特性
を示す。復元力特性にはバイリニアモデルを使用し、最大強度以降の耐力低下は考慮しない。軸剛性につ
いて、圧縮側はコンクリート、引張側は鉄筋のみを考慮した。部材の軸剛性と軸耐力は以下の(1)～(3)式
により算出される。また、軸剛性と耐力の算定には腰壁と垂壁の影響を考慮した。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
軸剛性：𝐾 =
𝐸𝐴
𝐿
     …(1) 
圧縮耐力：𝑁𝑚𝑎𝑥 = 𝐴𝑐 ∙ 𝐹𝑐 + 𝑎𝑔 ∙ 𝜎𝑦(𝑁)  …(2) 
引張耐力：𝑁𝑚𝑖𝑛 = 𝑎𝑔 ∙ 𝜎𝑦(𝑁)   …(3) 
E：ヤング係数（N/ mm2） 
A：断面積（mm2） 
L：部材長さ（mm） 
Ac：コンクリート断面積（mm2） 
Fc：コンクリートの圧縮強度（N/ mm2） 
ag：鉄筋の全断面積（mm2） 
σy：鉄筋の降伏強度（N/ mm2） 
N
d
Nmax
Nmin
引張側
圧縮側
ECAC
EsAs
図 6.1-2 梁の軸バネの復元力特性 
Q
d
Qcr
Qu
αK0K0
弾性
実際の挙動
等価剛性に
よる挙動
図 6.1-1 スラブの面内剛性 
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6.2 地震応答解析結果 
前節で作成した非剛床モデルを用いて、5章と同様の条件で 3方向の地震動を同時入力して地震応答解
析を行った。 
図 6.2-1に各階の最大変形角の最大値、図 6.2-2に各階の層せん断力―層間変形角関係、図 6.2-3に各階
の応答変位の時刻歴を示す。ここでは、5章で得られた剛床モデルによる地震応答解析結果（3方向同時
入力）と比較する。 
各階の最大層間変形角について、桁行方向の変形角は剛床モデルに比べ小さくなった。一方で、梁間方
向の変形角については、2、3 階で同程度か非剛床モデルの方が大きくなった。同一モデル内で変形角を
比較すると、2、3 階における桁行方向と梁間方向の変形角の差は非剛床モデルにおいてより大きくなっ
た。これは、5章でも述べたように梁間方向に入力した NS方向の地震動が大きいことに加えて、対象建
物が東西方向に長く，非剛床としたことで床スラブが南北方向に大きく変形したためだと考えられる。
また、梁間方向には耐震壁が複数存在するが、上階に行くほどその数は少なくなるため、梁間方向におい
て 2、3階の変形が大きくなると考えられる。なお、桁行方向の層間変形角について、非剛床モデルでも
2階の変形角が被害の集中した 1階よりも大きくなっており、その点では実状と異なる結果となった。 
層せん断力―層間変形角関係について、剛床モデルと同様、桁行方向については実被害において部材の
せん断ひび割れやせん断破壊が多く見られた 1、2階では履歴形状が原点指向型に近くなった。剛床モデ
ルの結果と比較すると、先述したように層間変形角については違いが顕著となったが、層せん断力につ
いては各階とも同程度の値となっている。また、層間変位の時刻歴について、剛床モデルと非剛床モデル
で変位が最大となるタイミングに差はなかった。 
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図 6.2-1 最大層間変形角 
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図 6.2-2 層せん断力―層間変形角関係（左：桁行 右：梁間） 
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図 6.2-3 層間変位の時刻歴 
(c) 3階（左：桁行 右：梁間） 
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図 6.2-4～7 に地震終了時（時刻 150秒）における A～D 通りの破壊機構図を示す。ここでは比較のた
め、5章で示した剛床モデルの破壊機構図も再度併せて示す。被害の大きかった B通りについて、剛床モ
デルでは補強部側の 1階 20通りの柱（実被害における損傷度はⅠ）にせん断破壊が発生したが、非剛床モ
デルでは発生しなかった。それ以外の部材の損傷状況について大きな違いは見られなかったが、剛床モ
デルによる解析では補強部側の 1 階 19 通りの柱（損傷度Ⅰ）と未補強部側の 11～12 通りの柱（損傷度
Ⅳ）の柱のせん断破壊が同時に発生したのに対し、非剛床モデルでは損傷度Ⅳの柱が全てせん断破壊し
たのちに 19通りの柱にせん断破壊が生じており、補強部の破壊が遅れる結果となった。この点において、
B通りの損傷状況は非剛床モデルにおいてより実状に近づく結果となった。 
A、C、D 通りについて、A通りでは剛床モデルにおいて見られた鉄骨ブレースの引張降伏や座屈が、
非剛床モデルでは見られなかった。その一方で、剛床モデルと同様に 1 階を中心に内法高さの小さい柱
では実被害における損傷度の大小にかかわらずせん断破壊が発生しており、この点については実状と異
なる結果となった。C通りについては、両モデル間で損傷状況に違いは見られなかった。D通りについて
は、非剛床モデルにおいて部材の破壊はすべて曲げあるいはせん断ひび割れにとどまった。先述したよ
うに、D 通りの柱や壁の実被害における損傷度はⅠ～Ⅱ程度であり、非剛床モデルではこの状況を再現で
きていると考える。 
解析における A~D 通りの部材の損傷状況をまとめると、実被害の大きかった B 通りの 1 階について
は、補強部側の柱のせん断破壊の数が減ったことや、実被害において損傷度Ⅳの柱のせん断破壊よりも
後に補強部側の損傷度Ⅰの柱がせん断破壊に発生した点で、剛床モデルより実状を再現できた。一方で、
剛床モデルと同様に、A、B 通りの 1～2 階を中心に内法高さの小さい柱でせん断破壊が多く発生してお
り、その点については今後も検討を進めていく必要がある。 
図 6.2-1において、梁間方向の変形が大きくなっていることを示した。そこで、梁間方向の破壊機構図
についても示す。ここでは 6通りと 15通りを代表に、剛床モデルの結果と併せて図 6.2-8～9に示す。6
通りについて、1階に縦長開口付き耐震壁があるが、剛床モデルと非剛床モデルいずれの場合もせん断破
壊が生じた。実被害において 6 通りの耐震壁は損傷度Ⅲであり、比較的実状に近い結果となった。一方
で、15通りは連層の耐震壁となっているが、1階では両側の柱がせん断破壊した（図中左側の柱は袖壁付
き柱としてモデル化）。15通りについては、実際の損傷度は各階とも損傷度Ⅰ～Ⅱ程度とされており、いず
れのモデルについても 1階部分の破壊を過大評価した恐れがある。なお、梁間方向の 1階について、6通
りや 15通りと同様の壁部材は複数見られるが、実被害おける損傷度は 6通りを除いて概ねⅠ～Ⅱ程度で
ある。先述したように、6通りの損傷状況は実被害と近くなっているが、両モデルとも同様の部材の半数
近くでせん断破壊が発生しており、1 階部分の縦長開口付き耐震壁の破壊を過大評価する結果となった。 
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(a) 剛床モデル（左：4～7通り 右：21～24通り） 
(b) 非剛床モデル（左：4～7通り 右：21～24通り） 
図 6.2-6 C通り破壊機構図（6～7通り）（時刻 150秒） 
(a) 剛床モデル 
図 6.2-7 D通り破壊機構図（6～7通り）（時刻 150秒） 
(b) 非剛床モデル 
●：曲げ降伏 ▲：せん断破壊 ◆：基礎の浮き上がり  白抜きはひび割れ 
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(a) 剛床モデル (b) 非剛床モデル 
図 6.2-8 梁間方向 6通り破壊機構図（時刻 150秒） 
(a) 剛床モデル (b) 非剛床モデル 
図 6.2-9 梁間方向 15通り破壊機構図（時刻 150秒） 
●：曲げ降伏 ▲：せん断破壊 ◆：基礎の浮き上がり  白抜きはひび割れ 
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本章の冒頭でも述べたように、非剛床モデルでは各節点の変位が異なる。そこで、実被害の大きかった
B通りについて、各通りの変形を比較する。ここでは 1階の柱の損傷度がⅣであった 10～11通りと、鉄
骨ブレース脇である 15通りと 18通りの桁行方向の層間変位を比較する。図 6.2-10に時刻 115秒（1階の
層間変位が最大となる時刻）における変位のプロットを示す。図中の破線は未補強部である 10～11通り
の変形を表す。1、2 階の層間変位について、11 通りと 18 通りの 1 階の層間変位は同程度となっている
が、全体的に補強部の変形が小さくなっており、特に未補強部の 10 通りと補強部の 15 通りの 2 階では
2mmほどの差が生じた。15通りの 1、2階で変形が小さくなっているのは、15通りは両側を鉄骨ブレー
スに挟まれているため、変形が強く拘束されたためだと考えられる。このことから、B通りの 1階におい
て建物の東西で被害に差が生じたのは、鉄骨ブレースにより補強部側の変形が抑制され、未補強部側に
水平力が集中したことが要因の 1 つであると考えられる。一方で、実被害の軽微であった 3 階について
は補強部側の変形が大きくなっている。15 通りについては鉄骨ブレースによる補強が施されていないた
め、変形はある程度大きくなることが予想されるが、18 通りは鉄骨ブレース脇であるにも関わらず変形
が大きくなっており、この点については実状と大きく異なるものと思われる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
5章と同様、鉄骨ブレース脇の 1階 B-15通り柱と B-18通り柱のせん断力について検討を行う。ここで
は、5章において行った剛床モデルにおける検討結果と比較する。図 6.2-11～12に各柱のせん断力の時刻
歴を示す。剛床モデルにおける柱のせん断力の最大値は B-15 通り柱：327.2kN（負側）、B-18 通り柱：
372.7kN（正側）であったのに対し、非剛床モデルでは B-15通り柱：305.3kN（負側）、B-18通り柱：346.2kN
となり、非剛床モデルで鉄骨ブレース脇の柱のせん断力が低減した。また、各柱のせん断終局強度にたい
するせん断力の最大値を比較すると、剛床モデルでは B-15通り柱：88.0%、B-18通り柱：98.8%であった
のに対し、非剛床モデルではそれぞれ 82.1%と 91.8%となっている。これは、図 6.2-1 に示したように 1
階の層間変位が剛床モデルよりも小さく、また補強部では上述したように変形が未補強部よりも小さく
なっていることから、柱の負担するせん断力が小さくなったものと考えられる。今回検討した柱につい
て、非剛床モデルにおいても依然せん断破壊に近い上状態にあるが、剛床モデルと比べると最大せん断
力が小さくなっており、実状に近づく結果となった。 
1
2
3
8 9 10 11 12 13 14 15
階
数
層間変位（mm）
10通り
11通り
15通り
18通り
図 6.2-10 B通りにおける層間変位の比較（時刻 115秒） 
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◆：最大値 ―：柱のせん断終局強度 
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(a) 剛床モデル (b) 非剛床モデル 
図 6.2-11 1階 B-15通り柱のせん断力の時刻歴 
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(a) 剛床モデル (b) 非剛床モデル 
図 6.2-12 1階 B-18通り柱のせん断力の時刻歴 
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7.1 結論と今後の課題 
耐震補強途中に東北地方太平洋沖地震により被災した K 小学校教室棟を対象として、剛床モデルと非剛
床モデルを用いて 3 方向の地震動を入力する地震応答解析を実施し、その地震時挙動を検証した。その
中で、耐震補強の行われなかった建物の西側に被害が集中した原因を検討した。以下に、本研究で得られ
た知見を示す。 
 
1) 耐震補強途中で東北地方太平洋沖地震により被災した K小学校教室棟は、建物の 1階桁行方向に被害
が集中した。建物全体の耐震性能残存率 Rは 74.6%ととなり中破と判定されたが、建物を未補強部と
補強部に分けた場合の桁行方向の耐震性能残存率は 1階未補強部が 58.5%で大破、補強部 88.3％で小
破となり、未補強部に被害が集中したことが明らかとなった。 
 
2) 対象建物に隣接する敷地で観測された地震動を用いて、剛床を仮定した立体骨組で地震応答解析を行
った。桁行方向にのみ地震動を入力した場合と 3方向の地震動を同時入力した場合の結果を比較した
ところ、後者において、損傷度Ⅳのせん断破壊が生じた未補強部の柱が解析においても全てせん断破
壊したことや、補強部の鉄骨ブレース脇の柱にせん断破壊が発生しなかった点で実被害状況と一致し
た。一方で、桁行方向の層間変形角が実被害のより軽微な 2階で大きくなった点や、実被害において
損傷度Ⅰ～Ⅱ程度と判定された柱であっても、内法高さの小さいものでは、解析においてせん断破壊が
多く生じた点で実状を再現できなかった。 
 
3) 補強部と未補強部の変形の違いを考慮するため、床スラブの面内剛性と梁の軸方向変形を考慮した非
剛床モデルにより、再度地震応答解析を行った。非剛床モデルでは剛床モデルよりも補強部側の柱の
せん断破壊の数が減り、補強部側でせん断破壊した柱についても、損傷度Ⅳの柱の破壊よりも遅れて
発生した。この点について剛床モデルに比べて実状を再現できたと考える。また、実被害の大きかっ
た B 通りの補強部側と未補強部側の変形を比較すると 1、2 階で補強部の変形が小さくなる傾向とな
った。このことから、補強部の変形が鉄骨ブレースにより抑制されたことで、B通りの 1階部分では
補強部と未補強部で被害に差が生じたものと考えられる。 
 
今回検討した非剛床モデルでは、床スラブの面内挙動は弾性剛性に低減係数 α を掛けることで、ひび
割れを考慮した等価剛性による線形挙動とした。一方で、今回与えた α の値は床をある程度変形させる
ことを見込んで設定した値であるため、その妥当性にはまだ検討の余地がある。また、線形挙動とした場
合、床スラブにひび割れが発生する時機を明確にとらえることができない。加えて実被害において床ス
ラブにひび割れが多数発生していた場合に、今回使用した等価剛性ではその影響を再現できない。そこ
で、床スラブの挙動を非線形とすることでひび割れによる影響を考慮することが可能になる。これは、例
えば床スラブをブレース置換し、復元力特性を与えることにより可能になると思われる。 
鉄骨ブレース脇の柱の挙動について、中沼や林らの研究 1)2)により、複数方向の加力を受けた際の軸力
の検討がなされている。そこで、これらの研究結果と今回の解析で得られた結果を比較し、モデルの妥当
性や地震時における鉄骨ブレースの挙動をさらに検証する必要がある。また、今回の検討では解析プロ
グラムにおいてせん断破壊が発生しなかったと判定された鉄骨ブレース脇の柱でも、せん断終局強度に
近い応力が生じていることが分かった。そのため、今後は鉄骨ブレース架構に付帯する柱の個々の挙動
についてもさらに精査する必要があると考える。 
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付録 1 縦長開口を有する耐震壁のモデル化について 
 
1.これまでのモデル化について 
黒田原小学校普通教室棟の梁間方向には、図 1に示すような縦長開口を有する壁がいくつか存在する。
SNAPでは、 (1)式に示す開口周比により、r0≦0.4の時は耐力壁、r0＞0.4の時は一般壁（袖壁や腰壁・垂
れ壁）としている。図 1の壁の場合、1階は r0=0.381、2、3階は r0=0.421 となり、それぞれ耐力壁と一般
壁となる。しかし、耐力壁としてモデル化すると上下の梁が剛となるため、開口の境界梁の破壊を考慮で
きない。そのため、これまでの研究では、1 階については一般壁として扱ったうえで、側柱の袖壁と基礎
梁の腰壁としてモデル化し（図 1-b）、2、3 階についても側柱の袖壁としてモデル化している（以下、従
来モデルと称す）1)2)。ここではその妥当性を検証するため、1階の壁を取り出して平面解析を行う。図 2
に部材モデルを示す。部材モデルの詳細や復元力特性については本論を参照されたい。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
開口周比：
lh
lh
r ee


=0  …(1) 
he,le：開口部の高さ及び長さ、h,l：上下の梁及び両端の柱の中心間距離 
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9950
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G11
G11
G11
FG1
F1 F1
C11A C11
腰壁
袖壁
危険断面位置
開口周比 
1 階：r0=0.381 
2，3 階：r0=0.421 
(b) 1 階梁間方向の壁の扱い (a) 連層壁（X15 通り） 
図 1 連層耐力壁（X15 通り） 
MSモデル
せん断ばね
回転ばね
Pz
剛梁
図 2 1 階梁間方向の壁のモデル 
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2.従来モデルの静的増分解析 
平面解析は静的漸増載荷解析により行う。解析は変位制御で行い、変位増分は 0.01mmとし、層間変形
角が 4%に達した段階で解析を中止した。加力は右方向に行った。モデルの支持条件はピン支持とする。 
図 3 に層せん断力と層間変位の関係、表 1 に各種イベント一覧を示す。また、図 4 に解析終了時の破
壊機構を示す。図 3 中の破線は、検討部材を耐力壁としてモデル化した場合に、同じ方法で増分解析を行
った時の解析結果を表しており、図 4中の▲はせん断破壊、●は曲げ降伏、白抜きはひび割れを示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3 従来モデル 層せん断力-層間変位関係 
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表 1 従来モデル イベント一覧 
ステップ 層間変位(mm) 層間変形角(%) 層せん断力(kN) イベント
57 0.71 0.014 402.1 左側柱せん断終局強度（柱頭） ①
2405 24.2 0.479 694.2 基礎梁曲げ降伏（右端・上端引張） ②
6057 60.7 1.20 912.6 開口上部梁曲げ降伏（右端・上端引張） ③
10682 107.0 2.12 1120.7 右側柱せん断終局強度（両端） ④
14012 140.3 2.78 1264.3 右側柱曲げ降伏（柱頭） ⑤
図 4 従来モデル 破壊機構図（解析終了時） 
▲：せん断破壊 ●：曲げ降伏 白抜きはひび割れ 
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まず初めに片側袖壁付柱としてモデル化されている左側の柱の上端がせん断破壊した（図 3、表 1①）。
その後、加力が進むにつれて基礎梁と開口上部の梁に曲げ降伏が生じた（図 3、表 1②～③）。そして、ス
テップ 10682 において右側の矩形柱の両端がせん断破壊した（図 3、表 1④）。 
耐力壁としてモデル化した場合の解析結果と比較すると、耐力壁の場合は層間変位が 10mm 程になっ
た時にせん断耐力 1213.52kN に達している。それに対して今回従来モデルでは、層せん断力が 1213.52kN
に達したとき、層間変位が 128mmになっており、耐力壁としてモデル化した場合に比べて変形が進む結
果となった。これは、従来モデルでは片側袖壁付柱の柱頭が早期にせん断破壊することで剛性が低下し、
変形が進んだためである。なお、従来モデルにおいて崩壊形が形成されるのは片側袖壁付柱としてモデ
ル化されている左側の柱の柱脚がせん断破壊する時（層間変形角 30%程度の時）であると考えられる。 
片側袖壁付柱のせん断ばねのモデル化について、従来モデルにおける SNAP による耐力計算は構造技
術基準解説書 3)4)によるものである。以下にその計算過程を示していく。なお。SNAP のルールとして、
袖壁付き柱の耐力計算では袖壁を無視した場合のせん断耐力も計算し、袖壁を考慮した場合の耐力と比
較して大きい方をせん断耐力として与えている。図 5 に検討部材の寸法、表 2 に柱と壁の諸元を示す。
ここではシアスパン M/Q を 1650mm（柱の内法長さの半分）として計算を行った。また、柱の軸力につ
いて、ここでは SNAPにおける初期軸力を使用した。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
①袖壁を考慮した場合のせん断耐力 
𝑄𝑠𝑢1 = {
0.053𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐+18)
𝑀/(𝑄∙𝑑𝑒)+0.12
+ 0.85√𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦} 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑒 + 0.1𝑁 (N) …(1) 
pt：引張鉄筋比(%) 
   =
𝑎𝑡
𝑏∙𝐷
× 100 
    at：柱の引張側の主筋断面積 
9950
5
0
5
0
3
3
0
0
22007200
C1 C2
図 5 1 階壁軸組図 
断面 主筋 帯筋 かぶり厚さ 長さ 厚さ 縦筋 横筋
17.3 500×550 20-D22
2-φ9@150
(0.170%)
33.8 7200 100
φ9@200シングル
(0.318%)
φ9@250シングル
(0.254%)
695.83 1650
コンクリート
強度(N/mm2)
壁(mm)
軸力(kN)
柱(mm)
M/Q(mm)
表 2 部材諸元 
※主筋降伏強度：343 N/mm2 帯筋・壁筋降伏強度：294N/mm2 
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    D：柱せい 
Fc：コンクリート圧縮強度(N/mm2) 
M/(Qde)：シアスパン比(0.5≦ M/(Qde) ≦2.0) 
de：圧縮縁から引張鉄筋群の重心までの距離(mm) 
σwy：せん断補強筋の降伏強度(N/mm2) 
pwe：等価せん断補強筋比(ただし、pwh≦1.2%) 
  = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) + 𝑝𝑠 (
𝑡
𝑏𝑒
)  
ps：壁の横補強筋比（=2.54×10-3） 
pw：柱のせん断補強筋比（=1.70×10-3） 
t：壁厚(mm) 
b：柱幅 (mm) 
be：置換長方形断面における幅 (mm) 
  =∑A/(D+Dw)  ∑A：袖壁付柱の全断面積 Lw：袖壁長さ(=7200mm) 
σwy：せん断補強筋の降伏強度(N/mm2) 
N：軸方向応力(=695.83N) 
je(=7/8de)：応力中心間距離(mm) 
○引張鉄筋比 ptについて 
引張側の主筋断面積⇒at=6×387.1=2322.6(mm2)  
よって、𝑝𝑡 =
100×2322.6
500×550
= 0.845% 
 （構造技術基準は atを b×Dで除した値とする） 
 
○beについて 
 be=(500×550+100×7200)/(550+7200)=128.4mm 
 
○等価せん断補強筋比 pweについて 
 壁横筋比：𝑝𝑠 =
𝑎𝑤ℎ
𝑡∙𝑠
=
63.62
100×250
= 2.54 × 10−3 
 よって、𝑝𝑤𝑒 = 𝑝𝑤 (
𝑏
𝑏𝑒
) + 𝑝𝑠 (
𝑡
𝑏𝑒
) = 1.70 × 10−3 × (
500
128.39
) + 2.54 × 10−3 × (
100
128.39
) = 8.59 × 10−3 
 
(1)袖壁が圧縮側となるとき：Qsu1 
○de，jeについて 
de=d
※+Lw=494.2+7200=7694.2mm（d：柱の圧縮縁から引張鉄筋重心位置までの距離） 
  je=7/8×7694.2=6732mm 
 
○シアスパン比について 
 M/Q=1650mmより、 
 M/(Qde)=1650/7694.2=0.214<0.5⇒M/(Qde)=0.5 
D
b b
e
de
（圧縮側）
at Lw
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∴𝑄𝑠𝑢1 = [{{
0.053×0.8450.23(17.3+18)
0.5+0.12
+ 0.85 × √294 × 8.59 × 10−3}} × 128.4 × 6732] 103⁄ + 0.1 × 695.83 
= 3745.98𝑘𝑁  
 
(2)袖壁が引張側となるとき：Qsu2 
○de，jeについて 
de=d=494.2mm 
  je=7/8×494.2=432.4mm 
 
○シアスパン比について 
 M/(Qde)=3300/(2*494.2)=3.34＞2.0⇒M/(Qde)=2.0 
∴𝑄𝑠𝑢2 = [{
0.053×0.8450.23(17.3+18)
2.0+0.12
+ 0.85 × √294 × 8.59 × 10−3} × 128.4 × 432.4] /103 + 0.1 × 695.83 
= 191.7𝑘𝑁  
 
②袖壁を考慮しない場合（矩形柱として考える場合）のせん断耐力：Qsu3 
𝑄𝑠𝑢 = {
0.068𝑝𝑡
0.23(𝐹𝑐+18)
𝑀/(𝑄∙𝑑)+0.12
+ 0.85√𝑝𝑤 ∙ 𝜎𝑤𝑦 + 0.1𝜎0} 𝑏 ∙ 𝑗 (N) …(2) 
pt：引張鉄筋比(%) 
   =100*at/(b*D) 
    at：引張側の主筋断面積 
  D：柱せい 
Fc：コンクリート圧縮強度(=17.3N/mm2) 
M/(Qd)：シアスパン比(1.0≦ M/(Qd) ≦3.0) 
d※：圧縮縁から引張鉄筋重心までの距離(＝494.2mm) 
σwy：せん断補強筋の降伏強度(=294N/mm2) 
pw：せん断補強筋比(ただし、pwh≦1.2%) 
σ0：軸方向応力度(N/mm2) 
  =N/b*D 
    N：軸力(=616.51kN) 
b：柱幅 (mm) 
j(=7/8d)：応力中心間距離(mm) 
○引張鉄筋比 ptについて 
引張側の主筋断面積⇒at=6×387.1=2322.6(mm2) 
よって、𝑝𝑡 =
100×2322.6
500×550
= 0.845% 
 
 
D
b b
e
de
（引張側）
at
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○シアスパン比について 
シアスパンM/Q は柱の内法長さ(=3300mm)の 1/2とする。 
よって、M/(Qd)=3300/(2×494.2)=3.34⇒M/(Qd)=3.0 
 
○せん断補強筋比について 
柱のせん断補強筋は 9φ-＠150（1組の断面積：2×63.62mm2）なので、 
     𝑝𝑤 =
𝑎𝑤
𝑏 ∙ 𝑠
=
2 × 63.62
500 × 150
= 1.70 × 10−3 < 0.012 
 
〇軸方向応力度 σ0について 
 𝜎0 =
𝑁
𝑡𝑒∙𝐷
=
695.83×103
500×550
= 2.53(𝑁 𝑚𝑚2)⁄  
 
∴𝑄𝑠𝑢3 = [{
0.068×0.8450.23(17.3+18)
3+0.12
+ 0.85 × √294 × 0.00170 + 0.1 × 2.53} × 500 × 432.4] /103 = 344.5𝑘𝑁 
 
①②より、 
袖壁が圧縮側となる時、𝑄𝑠𝑢1 > 𝑄𝑠𝑢3 ⇒ 𝑄𝑠𝑢𝑐 = 𝑄𝑠𝑢1 = 3745.98𝑘𝑁 
袖壁が引張側となる時、𝑄𝑠𝑢2 < 𝑄𝑠𝑢3 ⇒ 𝑄𝑠𝑢𝑡 = 𝑄𝑠𝑢3 = 344.5𝑘𝑁 
 
以上の計算から、片側袖壁付き柱のせん断ばねの復元力特性は図 6のようになる。なお、ひび割れ後の
第 2剛性と、最大耐力以降の第 3剛性はそれぞれ初期剛性の 0.24 倍 3)、1/1000倍としている。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 6 より、袖壁が引張側となる時のせん断耐力は圧縮側の 1/10 程度しかないため、従来モデルの解析
では袖壁が引張となる柱頭で早期にせん断破壊が生じた。構造技術基準の式（(1)式）では、袖壁が引張
側となる場合に等価断面幅 beには袖壁長さを考慮しているものの、有効せい deに袖壁長さを考慮してい
ない。しかし、袖壁が引張側となる場合においても断面が大きくなることで、実際のせん断耐力は計算値
よりも大きいことが考えられる。また、圧縮側のせん断耐力についても、(1)式は両側袖壁付き柱を想定
Qu=3746kN
Qu=345kN
荷 重
変 形
圧縮側 
引張側 
図 6 片側袖壁付柱のせん断ばねの骨格曲線 
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したものであり、等価せん断補強筋比 pweの物理的な根拠も明確ではない。そのため、図 6の復元力特性
を使用すると、部材の変形やせん断耐力を過大に評価する恐れがある。 
 
3.せん断ばねの復元力特性の修正 
片側袖壁付柱のせん断ばねの復元力特性の修正をする。先述したように、袖壁が引張側となる場合でも
耐力の増大を見込めることから、ここではせん断ばねの復元力特性を引張側の耐力も圧縮側と同じにし
て正負対称とする（図 7）。また、せん断耐力の計算式について、2010 年版の保有水平耐力規準に記載さ
れている分割累加式を用いる 5)6)。分割累加式は、壁と柱の断面を壁長さ方向に分割してそれぞれせん断
耐力を算出することから、断面形状によらず耐力を評価できる利点がある。以下に分割累加式によるせ
ん断耐力の計算過程を示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
●分割累加式による片側袖壁付き柱のせん断耐力の計算 
分割累加式では、壁と柱の断面を壁長さ方向に分割してそれぞれせん断耐力を算出し、累加してせん断
耐力を算出する。 
 
 
 
 
 
 
𝑄𝑠𝑢3 = 𝑄𝑠𝑢𝑤 + 𝑄𝑠𝑢𝑐 + 0.1𝑁   (3) 
𝑄𝑠𝑢𝑤 = {
0.053𝑝𝑡𝑤𝑒
0.23(𝐹𝑐+18)
𝑀/(𝑄∙𝑑𝑤)+0.12
+ 0.85√𝑝𝑤ℎ ∙ 𝜎𝑤ℎ𝑦} 𝑡𝑤 ∙ 𝑗𝑤   (4) 
ptwe：引張鉄筋比(%) 
   = 
𝑎𝑡𝑤
𝑡𝑤∙𝑑𝑤
× 100 
Qu=3746kN
Qu=3746kN
荷 重
変 形
K0
0.24×K0
0.001×K0
圧縮側 
引張側 
図 7 修正したせん断力の骨格曲線（例） 
Qsuc
Qsuw
D Lw
L
tw
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    atw：引張端部壁縦筋の断面積で、端部 0.2L範囲内の縦筋断面積(L= D+Lw)  
  tw：袖壁厚さ 
  dw=0.95L (mm) （D：柱せい Lw：袖壁長さ） 
pwh：壁の横補強筋比(=2.54×10-3) 
M/Q：シアスパン（ここでは 1650mmとする） ただし、0.5≦ M/(Qdw) ≦2.0 
σwhy：壁筋降伏強度(=294N/mm2) 
jw=0.8L(mm) 
 
𝑄𝑠𝑢𝑐 = {
0.053𝑝𝑡𝑐𝑒
0.23(𝐹𝑐+18)
𝑀/(𝑄∙𝑑𝑐𝑒)+0.12
+ 0.85√𝑝𝑐𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑐𝑤𝑦} 𝑏𝑐𝑒 ∙ 𝑗𝑐𝑒   (5) 
ptce：引張鉄筋比(%) 
   = 
𝑎𝑡𝑐−𝑎𝑡𝑤
𝑏𝑐𝑒∙𝑑𝑐𝑒
× 100（片側袖壁付柱の場合） 
    atc：柱の引張側主筋、1段目まで 
atw：引張端部壁縦筋の断面積で、端部 0.2L範囲内の縦筋断面積 
bce=b－tw(mm)（b：柱幅） 
  dce=0.95D(mm) 
pcwe：柱等価帯筋比 
  =
𝑎𝑤−𝑝𝑤ℎ∙𝑡𝑤∙𝑠
𝑏𝑐𝑒∙𝑠
（袖壁横筋が柱に定着されている場合） 
  aw：柱帯筋 1組の断面積(=2×63.62mm2) 
  s：柱帯筋間隔(=150mm) 
σcwy：壁筋降伏強度(=294N/mm2) 
jce=0.8D(mm) 
(1)壁要素の寄与分：Qsuw 
○引張鉄筋比 ptweについて 
0.2L=0.2×(550+7200)=1550mm 
縦筋の間隔は 200mmなので、1550÷200=7.75(本)⇒端部 0.2L範囲内の縦筋は 8 本とする。 
袖壁縦筋の 8本の断面積⇒atw=8(本)×63.62=508.96(mm2) 
dw=0.95×(550+7200)=7362.5mm 
jw=0.8×(550+7200)=6200mm 
よって、𝑝𝑡𝑤𝑒 =
508.96
100×7362.5
× 100 = 0.0691% 
 
○シアスパン比 M/(Qdw)について 
M/Q=1650mmより、M/(Qdw)=1650/7362.5=0.224<0.5⇒M/(Qdw)=0.5とする。 
 
∴𝑄𝑠𝑢𝑤 = [{
0.053×0.06190.23(17.3+18)
0.5+0.12
+ 0.85 × √294 × 2.54 × 10−3} × 100 × 6200] /103 = 1467.82𝑘𝑁  
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(2)柱要素の寄与分：Qsuc 
○引張鉄筋比 ptweについて 
柱の 1 段目までの主筋断面積⇒atc=6(本)×387.1=2322.6mm2 
端部 0.2L範囲内の縦筋の断面積⇒atw=8(本)×63.62=508.96mm2 
dce=0.95×550=522.5mm 
jw=0.8×550=440mm 
bce=500－100=400mm 
よって、𝑝𝑡𝑐𝑒 =
2322.6−508.96
400×522.5
× 100 = 0.868% 
 
○柱等価帯筋比 pcweについて 
ここでは袖壁横筋が柱に定着されているものとする。 
 𝑝𝑐𝑤𝑒 =
2×63.62−2.545×10−3×100×150
400×150
= 1.484 × 10−3 
 
○シアスパン比 M/(Qdce)について 
M/(Qdw)=1650/522.5=3.12>3.0⇒M/(Qdw)=3.0とする。 
∴𝑄𝑠𝑢𝑐 = [{
0.053×0.8680.23(17.3+18)
3+0.12
+ 0.85 × √294 × 1.484 × 10−3} × 400 × 440] /103 = 200.98𝑘𝑁  
(1)(2)より、 
Qsu3=1467.82 (kN) +200.98 (kN) +0.1×695.83(kN) =1738.38kN 
 
以上の計算より、片側袖壁付き柱のせん断ばねの復元力特性は図 8 のような正負対称形とし、以降の
章ではこの復元力特性を用いた場合の検討を行う。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Qu=1738.4kN
Qu=1738.4kN
荷 重
変 形
図 8 分割累加式によるせん断ばねの骨格曲線 
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4.修正モデルによる検討 
片側袖壁付き柱の両端のせん断ばねの復元力特性を図 8 に示したものとし、再度増分解析を行う。解
析条件は 2.と同じとし、層間変形角が 4%に達するまで右方向に加力した。 
また、ここでは基礎梁の危険断面位置のフーチングによる影響を検討する。図 9 にフーチングと基礎
梁の概要図を示す。2.の解析では基礎梁右端の危険断面位置を柱の側面（図 9中破線）としていたが、実
際の挙動にはフーチングによる影響もあると考えられる。そのため、図 9中の実線（1000mm内側）を基
礎梁右端の危険断面位置とした場合についても併せて検討を行った。以降、基礎梁右端の危険断面位置
を柱側面としたものをモデル A、1000mm 内側を危険断面位置としたものをモデル B とし、両者の解析
結果を比較する。表 3に各種イベント表、図 10に層せん断力と層間変位の関係（各モデルの結果は図中
の実線）、図 11に解析終了時の破壊機構図を示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 9 フーチング・基礎梁概要図 
2000
1
0
0
0
1
1
0
0
モデルBの危険
断面位置
モデルAの危険
断面位置
表 3 イベント一覧 
(a) モデル A 
ステップ 層間変形（mm） 層間変形角（%） 層せん断力（kN） イベント
297 3.11 0.062 1221.6 基礎梁曲げ降伏（左端・下端引張） ①
482 4.96 0.098 1567.3 開口上部梁曲げ降伏（左端・下端引張） ②
695 7.09 0.140 1811.0 基礎梁曲げ降伏（右端・上端引張） ③
1329 13.4 0.266 2045.1 右側柱せん断破壊（両端） ④
1663 16.8 0.332 2082.2 左側柱せん断破壊（両端） ⑤
2017 20.3 0.402 2090.6 右側柱曲げ降伏（柱頭） ⑥
4265 42.8 0.847 2141.3 開口上部梁曲げ降伏（右端・上端引張） ⑦
16991 170.0 3.37 2398.5 基礎梁せん断破壊（左端・下端引張） ⑧
(b) モデル B 
ステップ 層間変形（mm） 層間変形角（%） 層せん断力（kN） イベント
485 4.97817 0.098577624 1666.1 開口上部梁曲げ降伏（左端・下端引張） ①
600 6.12817 0.121349901 1841.19 基礎梁曲げ降伏（左端・下端引張） ②
774 7.86817 0.155805347 2012.06 右側柱せん断破壊（両端） ③
1309 13.2182 0.261746535 2087.66 左側柱せん断破壊（両端） ④
1366 13.7882 0.273033663 2088.98 右側柱曲げ降伏（柱脚） ⑤
11711 117.238 2.321544554 2344.41 右側柱曲げ降伏（柱頭） ⑥
12003 120.158 2.379366337 2351.51 開口上部梁曲げ降伏（右端・上端引張） ⑦
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図 10-1 層せん断力-層間変位関係（モデル A） 
図 10-2 層せん断力-層間変位関係（モデル B） 
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図 11-1 モデル A 破壊機構図（解析終了時） 
図 11-2 モデル B 破壊機構図（解析終了時） 
▲：せん断破壊 ●：曲げ降伏 白抜きはひび割れ 
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モデル A ではまず基礎梁の曲げ降伏が生じ、続いて開口上部の梁に曲げ降伏が生じた（表 3(a)①②，
図 10-1①②）。一方、モデル B では開口上部の梁の曲げ降伏が先行した（表 3(b)①②，図 10-2①②）。最
終的な柱の破壊状況は両モデル間で大きな違いはないが、モデル A では基礎の境界梁にせん断破壊が生
じたのに対し、（表 3(a)⑧，図 10-1⑧）、モデル B では境界梁にせん断破壊は生じなかった。これは、モ
デル B は危険断面位置が柱の側面から開口幅の約 1/3 内側にあることで、基礎の境界梁のせん断終局強
度がモデル A に比べて大きいためである。いずれのモデルについても破壊モードが形成されるのは両柱
ともにせん断破壊する時であると考えられ、両側の柱がせん断破壊する時の層間変形角は0.3％程となる。
従来モデルと比べても、せん断部材がせん断破壊する時の層間変形角 0.4%の値に近くなっていることが
分かる。 
基礎梁の方が断面は大きいことから、曲げ耐力も大きくなる。そのため、曲げ耐力の小さい開口上部の
梁の降伏が先行しているという点ではモデル B のほうが実際の建物の解析においてより被害を再現でき
るのではないかと考えられる。そのため、本論における立体骨組にはモデル Bを採用して解析を行った。 
 
5.今後の課題 
分割累加式に基づく正負対称の骨格曲線を片側袖壁付き柱のせん断ばねに与えることで、その変形性
能と耐力を実際の部材に近づけることができたと考える。一方で、今回は単層壁を想定して検討を行っ
たが、今後は図 1に示した連層架構に対しても同様の検討を行う必要がある。また、今回は解析において
ピン支持を仮定したが、連層の耐震壁では基礎の浮き上がりが発生する可能性もあるため、基礎の浮き
上がりを考慮してばね支持によるモデルでも検討を行う必要がある。 
 
※基礎梁のせん断耐力について 
本検討では、腰壁付き梁となる基礎梁のせん断耐力は 2017 年版の RC 造建物の耐震診断基準 7)に従い
算出した。ここでは左端の計算結果について示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝑄𝑠𝑢 = {
0.053𝑝𝑡𝑒
0.23(𝐹𝑐+18)
𝑀/(𝑄∙𝑑𝑒)+0.12
+ 0.85√𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦𝑒} 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑒 (𝑁) …(6) 
pte：引張鉄筋比(%) 
  =100*at/(be* de) 
at：柱の引張側の主筋断面積 
Lw：腰壁・垂れ壁長さの合計(mm)(=750mm) 
L’：腰壁・垂れ壁を含む部材全せい(mm)(=1100+750=1850mm) 
表 4 基礎梁の諸元 
縦筋 横筋
750 100 9Φ@200シングル 9Φ@200シングル
腰壁
腰壁高さ
(mm)
壁厚
(mm)
配筋
※主筋降伏強度：343 N/mm2 せん断補強筋降伏強度：294N/mm2 
B×D 肋筋 B×D 肋筋
上端筋 3-D22 上端筋 5-D22 モデルA モデルB
17.3 下端筋 3-D22 下端筋 5-D22 60 2200 1475
かぶり厚さ
(mm)
主筋 主筋
350×1100 2-9Φ@200 350×1100 2-9Φ@200
内法長さ
(mm)基礎梁
（FG1）
コンクリート
強度(N/mm2)
左端(mm) 右端(mm)
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Le’：等価全せい(mm)⇒Le’=D+ Lw/2 
de：圧縮縁から引張鉄筋群の重心までの距離(mm)⇒de=0.95 Le’としてよい 
be：腰壁・垂れ壁付き梁（引張側無視）の等価断面幅 (mm) 
=(bD+tLw/2)/ Le’  b,D：梁断面の幅とせい t：壁厚 
𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦𝑒 =
𝑝𝑤𝜎𝑤𝑦𝑏𝐷+𝑝𝑠ℎ∙𝜎𝑠𝑦𝑡𝐿𝑤 2⁄
𝑏𝑒𝐿𝑒′
  
pw：梁のせん断補強筋比（帯筋：2-9φ＠200） 
  =aw/(b*s) 
psh：壁の縦筋比（縦筋：9φ-＠200シングル） 
  =ash/(t*s) 
σwy：せん断補強筋の降伏強度(=294N/mm2) 
σsy：壁縦筋の降伏強度(=294N/mm2) 
je(=7/8de)：等価断面の有効せい(mm) 
Fc：コンクリート圧縮強度(=17.3N/mm2) 
M/(Qde)：シアスパン比(0.5≦ M/(Qde) ≦2.0) 
    M/Q：梁の内法長さの 1/2とする⇒M/Q=l0/2  l0：内法長さ 
 
○引張鉄筋比 pteについて 
 引張側の主筋断面積⇒at=5×387.1=1935.5(mm2) 
 Le’=D+ Lw/2=1100+750/2=1450mm 
 𝑏𝑒 =
𝑏𝐷+𝑡𝐿𝑤/2
𝐿𝑒′
=
350×1100+100×750/2
1450
= 286.4𝑚𝑚 
 de=0.95 Le’=0.95×1450=1401.3mm 
je=7/8 de=1226.1mm 
 よって、𝑝𝑡𝑒 =
𝑎𝑡
𝑏𝑒∙𝑑𝑒
× 100 =
1935.5
286.4×1401.3
× 100 = 0.483% 
○pweσwyeについて 
 梁のせん断補強筋比：𝑝𝑤 =
𝑎𝑤
𝑏∙𝑠
=
2×63.62
350×200
= 1.82 × 10−3  
壁縦筋比：𝑝𝑠ℎ =
𝑎𝑠ℎ
𝑡∙𝑠
=
63.62
100×200
= 3.18 × 10−3 
 よって、𝑝𝑤𝑒 ∙ 𝜎𝑤𝑦𝑒 =
𝑝𝑤𝜎𝑤𝑦𝑏𝐷+𝑝𝑠ℎ∙𝜎𝑠𝑦𝑡𝐿𝑤 2⁄
𝑏𝑒𝐿𝑒′
=
1.82×10−3×294×350×1100+3.18×10−3×294×100×750/2
286.4×1450
= 0.570 
 
○シアスパン比 M/(Qde)について 
(a)モデル Aの場合 
 M/Q=l0/2=2200/2=1100 
 M/(Qde)=1100/1401.3=0.785⇒そのまま用いる 
 
(b)モデル Bの場合 
 付録 
 
 
付-15 
 
 M/Q=l0/2=1475/2=737.5 
 M/(Qde)=737.5/1401.3=0.526⇒そのまま用いる 
 
∴モデル Aについて、𝑄𝑠𝑢𝐴 = [{
0.053×0.4830.23(17.3+18)
0.785+0.12
+ 0.85√0.570} × 286.4 × 1226.1] /1000 = 839.28𝑘𝑁 
 モデル Bについて、𝑄𝑠𝑢𝐵 = [{
0.053×0.4830.23(17.3+18)
0.526+0.12
+ 0.85√0.570} × 286.4 × 1226.1] /1000 = 1085.0𝑘𝑁 
本論における立体骨組についても、本検討と同様な架構における基礎梁では上記の式を用いて計算した。
なお、SNAPでは基本的に構造技術基準解説書の式に従い計算されているが、先述したように、構造技術
基準解説書の式は部材の両側に壁が取り付く場合を想定しているため、部材の片側のみに壁が取り付く
梁すべてに対して上記の式を採用したほうが、精度よく耐力を評価できる可能性がある。 
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耐震補強途中に東北地方太平洋沖地震で被災した鉄筋コンクリート建物の地震応答性状 
その 1 桁行方向に水平 1方向地震動を入力した地震応答解析 
    正会員 〇扇谷厚志*1 正会員 藤間淳*1 
鉄筋コンクリート建物 東北地方太平洋沖地震 地震応答解析  同  北山和宏*2   
耐震補強 地震被害       
1.はじめに 
若林ら 1)は耐震補強工事の途中で 2011年の東北地方太平洋沖地
震により被災した RC 校舎について、立体骨組にモデル化して静
的漸増載荷解析を行った。本報では、当該建物の桁行方向に水平
地震動を入力する地震応答解析を実施し、地震時挙動を検証する。 
2.建物概要 
対象とするK小学校教室棟は栃木県那須町に位置し、1974年に
竣工した 3階建てRC建物である。図 1に 1階伏図、図 2にB通
り軸組図を示す。図中のローマ数字は各部材の損傷度 2)3)を表す。
基礎構造は杭基礎で、平面形状は桁行方向が24スパンと東西に長
く、南側の別棟と Exp.J（間隔 50mm）で接続される。主要な柱断
面寸法は 500×550mm、柱主筋 D22、帯筋 9φ＠150mm で、せん
断補強筋比𝑝𝑤は 0.09％～0.15％である。2010年の第一期工事によ
り14～25通りの建物東側が補強された。桁行方向は連層の鉄骨ブ
レース、梁間方向は RC 袖壁の新設、開口閉塞、壁増し打ちによ
る補強が行われた。被害は B 通りに集中し、腰壁・垂壁が取り付
き内法高さが小さくなった柱に損傷度Ⅲのせん断ひび割れ、ある
いは損傷度Ⅳのせん断破壊が生じた。被害が最も大きいのは 1 階
の桁行方向で耐震性能残存率は 73.7%、被災度区分は中破であっ
た。また、建物を未補強部(1～13通り)と補強部(14～25通り)に分
けた場合の桁行方向の耐震性能残存率は 1 階未補強部 58.5%で大
破、補強部 88.3％で小破となり未補強部に被害が集中した。 
3.解析概要 
3.1検討モデル概要 
建物を節点位置に質量をもつ立体骨組にモデル化し、弾塑性解
析プログラムSNAP4)を用いて地震応答解析を行った。各階の重量 
は 1階で 20193kN、2階 18977kN、3階 16184kNである。構造階 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
高は 1階 5050mm、2階 4225mm、3階 4175mmである。 
剛床を仮定したうえで階全体のねじれ変形は考慮し、P-Δ効果 
は無視した。柱・梁は材端に剛域を有する線材に置換し、剛域は
柱・梁フェイス位置から部材せいの 1/4 内側までとした。ただし、 
腰壁・垂壁および袖壁の長さは、それぞれの柱および梁の剛域と
して加味した。部材のせん断変形及びねじり変形は考慮した。柱
の剛性には柱主筋および袖壁の影響を、梁の剛性には梁主筋およ
び腰壁、垂壁、スラブの影響をそれぞれ加味した。雑壁およびコ
ンクリートブロック壁は荷重のみを考慮した。コンクリート圧縮
強度はコンクリートコア試験結果 2)から 1 階で 17.3N/㎟、2 階で
23N/㎟、3階で 31.5 N/㎟とし、引張強度は圧縮強度の 1/10とした。
柱主筋の降伏強度は 343 N/㎟、帯筋の降伏強度は 294 N/㎟とした。 
梁は材端ばねモデルに置換し、柱はMulti-spring（以下MS）モデ
ルを柱頭・柱脚に配置した。鉄骨ブレースの斜材は、軸ばねを有 
する両端ピンのトラス材とし、部材端は実際の座屈長さ・斜材角
度となるように節点からオフセットさせ剛域として扱った 5)。ま
た、鉄骨ブレースの上下梁は剛とした。基礎は浮き上がりを考慮
するため、圧縮のみ抵抗する鉛直ばねを 1階柱脚に配置した。 
梁の曲げばねは武田モデルを用いた。柱・梁・壁のせん断ばね
はトリリニアの原点指向型モデルとし、せん断破壊後の耐力は一
定と仮定した。鉄骨ブレースの軸ばねおよび MS モデルにおける
鉄筋ばねはバイリニアモデルとした。コンクリートばねの圧縮側
はトリリニアモデル、引張側はバイリニアモデルを用いた。 
3.2入力地震動 
地震動は気象庁が公表している観測データのうち、栃木県那須
寺町寺子で観測されたものを使用する。図3、4にEW方向の加速
度波形と加速度応答スペクトルを示す。加速度の最大値は 475gal 
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図 1 1階伏図及び損傷状況 
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図 2 B通り軸組図及び損傷状況  
図 3 加速度時刻歴波形(EW 方向) 
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である。加速度応答スペクトルは周期 0.27秒付近で卓越が見られ
たのに対し、建物の一次固有周期は 0.23秒でそれに近く、共振に
より被害が拡大した可能性がある。 
4.地震応答解析 
前章で示した EW方向の地震動（0～180秒）を桁行方向に入力
して地震応答解析を実施した。数値積分は Newmarkβ 法(β=1/4)を
用い、時間刻みは 0. 0001秒とした。粘性減衰は 3%とし、瞬間剛
性に比例させた。 
図 5に各階の最大層間変形角、図 6に 1階の層せん断力－層間
変形角関係、図 7 に 1 階の層せん断力の時刻歴を示す。層間変形
角の最大値は 1階 0.27%、2階 0.33%、3階 0.19%となり、実被害
の小さかった 3 階で最も小さくなった。特に損傷の激しかった 1
階B通りの 8～13通りの柱では部材角が 1%近くに達していた。1
階では原点指向型に近い履歴特性を示し、層せん断力は時刻 115
秒付近で最大値 35562kN（ベースシア係数CB＝0.63）に達した。 
図 8にB通りの 8～19通り間の破壊機構図を示す。なお、ロー
マ数字は実被害状況（損傷度Ⅲ以上）を示す。時刻 83.5秒で 1階
16通りの鉄骨ブレース脇の柱がせん断破壊した。続いて時刻 97.9
秒で損傷度Ⅲ~Ⅳの 1 階 8～12 通りの柱がせん断破壊した。時刻
115秒で1階の層せん断力が最大値に達し、既報 1)の増分解析にお
けるベースシア係数CB＝0.63の時の崩壊形と概ね一致した。この
時までに損傷度Ⅲの2階10通りの柱もせん断破壊し、未補強部分
の柱の損傷状況は概ね再現できた。しかし、補強部の1階16通り
の柱では未補強部の柱より早期にせん断破壊が生じ、実状を再現
できなかった。今回は EW 方向の地震動のみを入力したが、実際
の挙動には NS 方向や上下方向の地震動も影響を与えたと考える。
また、ここでは剛床を仮定したが、既報 1)で指摘された通り、実
際には梁の軸方向変形により未補強部の柱の変形が補強部のそれ
よりも大きくなった可能性がある。 
5.まとめ 
RC 建物を立体骨組にモデル化し、桁行方向を対象に地震応答
解析を行った。未補強部の柱の損傷状況は概ね再現できたが、損
傷度の小さかった補強部の柱のせん断破壊が先行する結果となっ
た。今後は水平 2 方向および上下方向の地震動による地震応答解
析を実施し、3 方向の地震動が建物の挙動に与える影響を検討す
る必要がある。また、未補強部と補強部での変形の違いを考慮す
るため、非剛床によるモデルでも再度検討を行う。 
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学後も学会や OB会でお会いする度に何かと気にかけていただきました。北村研究室の先輩方には、大学
院進学後も、研究から就職活動に至るまで、何かと相談に乗っていただきました。また、ゼミ合宿や飲み
会にも呼んでいただき、研究を続けるうえでの励みとなりました。この場を借りて感謝申し上げます。 
 
北山研究室M2諸子（岩田歩氏 李梦丹氏 胡文靖氏） 
同輩の皆様には研究を進めるにあたり、折に触れてご協力いただきました。研究に対するモチベーショ
ンを維持できたのも、共に切磋琢磨できる仲間がいたからです。また、岩田歩氏は、4人の中で唯一の内
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